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* soweit im Text nicht nur einmal verwendet und dort erklärt 
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1. l Problemstellung 
In langen Stahlbetonkonstruktionen wie Tunneln, fugenlosen Wänden, Wider-
lagern, Schleusen, Staumauern, Trögen, Auffangwannen u.a.m. werden in der 
Praxis häufig klaffende Risse beobachtet, die durch Zwang entstehen. 
Solche Risse wirken sich auf die Tragfähigkeit i.d.R. nicht negativ aus. 
Sie können jedoch die Dauerhaftigkeit, die Dichtigkeit und das Aussehen 
der Bauteile beeinträchtigen, wenn ihre Breite ein vertretbares Maß über-
schreitet. Dies geschieht irrmer dann, wenn beim Entwurf Verformungen, die 
nicht aus Lastbeanspruchungen herrühren, unterschätzt oder gar vergessen 
wurden und wenn diesen frei angestrebten Verformungen durch verschi e-
bungsfest angeschlossene Bauteile eine hohe Behinderung entgegensteht. 
Die wichtigsten zwangerzeugenden Größen sind das Betonschwinden, Bau-
grundbewegungen sowie Temperaturänderungen. Insbesondere die rasche Ab-
kühlung beim Abfließen der Hydratationswärme führt oft zu Rissen bereits 
kurze Zeit nach dem Entschalen, wenn die Betonzugfestigkeit noch niedrig 
ist. Spätere Risse, etwa durch Schwinden, kommen meist nicht hinzu. 
In di_cken Wänden sind zusätzl i eh Eigenspannungen zu berücksichtigen, die 
durch Temperaturunterschiede über den Querschnitt entstehen und die den 
Zwangspannungen vorauseilen. Sie können zum Einreißen der Wandränder und 
damit zu einer Vorschädigung des Querschnitts führen, die sieh in der 
später einsetzenden Zwangrißbildung niederschlägt. 
In Wänden auf steifen Unterbauten bilden sieh wand hohe Durchrisse und 
Anrisse, die, ausgehend von der Arbeitsfuge, nur bis zu einer Teilhöhe 
der Wand vordringen. Die Art der Zwangrisse sowie der Rißbreitenverlauf 
über die Wandhöhe werden einerseits von den Verhältnissen der Dehn- und 
Biegesteifigkeit von Wand und Fundament, von deren Längen-Höhen-Verhält-
nis, und andererseits von der Oberflächenbewehrung in der Wand bestimmt. 
Ledi gl i eh bei sehr hohen Wänden geringer Länge kann angenommen werden, 
daß sich ausschließlich Anrisse, die wesentlich schmaler als Durchrisse 
sind, bilden werden. In Wänden mit übl i ehern Längen-Höhen-Verhältnis 
( L/H ::: 4) muß jedoch in den meisten Fällen mit Durchrissen gerechnet 
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werden. Ihre Breite ist durch Bewehrung zu beschränken. 
Neben der Ri ßkontro 11 e durch Bewehrung werden vor a 11 em betontechno l o-
gi sche Maßnahmen (Zementart, -menge, Rezeptur, Frischbetontemperatur 
u.a.m.) eingesetzt, um die Abbindewärme des Betons und damit den wich-
tigsten Zwangantrieb herabzusetzen. Auch Maßnahmen wie eine verlängerte 
Einschaldauer, wärmedämmende Schalungen, Kühlung der Betonkomponenten 
oder Innenkühlung zielen auf die Herabsetzung des Zwangantriebs. 
Eine gängige Maßnahme gegen unkontrollierte Zwangrisse ist die Anordnung 
von Dehnfugen in langen Wänden. Über den Abstand und die konstruktive 
Ausbildung solcher Fugen herrschen unterschiedliche Auffassungen, auf die 
in der vorliegenden Arbeit nicht näher eingegangen wird. 
Eine gezielte Kontrolle der Rißbreiten ist nur durch Oberflächenbewehrung 
möglich. Durch geeignete Wahl der Bewehrung lassen sich statt einzelner 
breiter Risse schmale erzwingen, die die Gebrauchsfähigkeit nicht beein-
trächtigen. Die Zusammenhänge zwischen Bauteil- bzw. Systemgeometrie, Art 
und Anordnung der Oberflächenbewehrung und Art und Breite von Zwangrissen 
werden in der vorliegenden Arbeit untersucht. 
1.2 Vorgehensweise und Ziel 
Bei der Herleitung der Gesetzmäßigkeiten, denen die Zwangrißbildung in 
Wänden folgt, sind zahl rei ehe Einzelprobleme zu behandeln, die in 
Bild l.l zusammengestellt wurden. 
Im Abschnitt 2 wird vom Antrieb des Zwangs vor allem der Aufbau und Ab-
fluß der Hydratat i onswärme untersucht. Dabei geht es im Hinblick auf 
Zwangspannungen um den zeitlichen Verlauf der mittleren Bauteiltempera-
tur, aber auch um jenen von Temperaturunterschieden über den Querschnitt, 
die zu Eigenspannungen führen. 
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Bild 1.1: Problemkreis der Zwangrißbildung 
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Im Abschnitt 3 werden die Materialeigenschaften des jungen Betons behan-
delt, die während des Abflusses der Hydratati onswärme maßgebe,id sind. 
Dabei wird auch der Zugbruchmechanismus von Strukturelementen untersucht. 
Abschnitt 4 enthält Angaben über die Berechnung von Zwang- und Eigenspan-
nungen. 
Im Abschnitt 5 werden die grundlegenden Gesetzmäßigkeiten des Ri ßbi 1-
dungsmechani smus von Zugstabmode 11 en mit Verformungsbehi nderung an den 
Endpunkten dargelegt und durch eine Anpassung an die besonderen Gegeben-
heiten in dicken Bauteilen ergänzt. Das wirklichkeitsnahe Rißgeschehen in 
über Fußschub durch Fundamente gezwängten Wandscheiben kann jedoch nur an 
solchen Versuchs- oder Berechnungsmodellen simuliert werden, die die 
Wand-Fundament-Systeme ganzheitlich abbilden. Im Abschnitt 6 werden 
Kriterien für das Auftreten von Anrissen und Durchrissen sowie Verfahren 
zur Rißbreitenberechnung in unterschiedlichen Wandhöhen vorgestellt. 
Abschnitt 7 enthält die wesentlichen Ergebnisse von Versuchen mit breiten 
Zugstäben und mit kompletten Wand-Fundament-Systemen. Auf sie wird an an-
deren Stellen der Arbeit Bezug genommen. 
Hinweise und Empfehlungen zur Auslegung der Oberflächenbewehrung und zur 
Vorgehensweise bei· ihrer Bemessung, die aus den vorangegangenen Abschnit-
ten abgeleitet wurden, werden im Abschnitt 8 zusammengestellt. 
Es ist das Ziel der Arbeit, die Ursachen für Zwangri sse und Eigenspan-
nungseinrisse in Stahlbetonwänden sowie ihre Umsetzung in Spannungen 
unter Beachtung der Zeitabhängigkeit zu quantifizieren. Darauf aufbauend 
werden die Mechanismen der Trennriß-, Einriß-, Durchriß- und Anrißbildung 
durch Versuche und theoretisch untersucht und durch analytische oder 
empirische Ansätze beschrieben. Ihre Kenntnis ermöglicht die Bemessung 
der Oberfl ächenbewehrung als dem einzig wirksamen Instrument zur Riß-
brei tenkontro 11 e. Die bisherigen Regeln der Zwangbemessung wurden für 
zentrisch gezogene Stahlbetonstäbe unter Vorgabe der Zwangdehnung ent-
wickelt. Sie sind auf Wände auf Fundamenten nicht übertragbar. In dieser 




2. URSACHEN UND ENTWICKLUNG DES ZWANGS 
2.1 Definitionen 
Zwang ist definiert als "Aktion verhindern, unterdrücken, begrenzen, auf-
halten" /2/. Im Bauwesen versteht man unter Zwang eine lastunabhängige 
Beanspruchung, die immer dann entsteht, wenn man einen Körper eines Ge-
samtsystems allein betrachtet und die diesem Körper eingeprägten Verfor-
mungen behindert werden. Zwang entsteht also nur dann, wenn das Ursachen-
paar eingeprägte Verformungen und Behinderung gemeinsam auftritt. In 
prakti sehen Fällen gilt es, den verhinderten und am Bauwerk nicht meß-
baren Anteil an der freien Verformung zu ermitteln, weil dieser die 
Zwangspannungen bestimmt. Dieser Anteil wächst mit dem Grad der Verfor-
mungsbehi nderung an. In Sonderfällen, z.B. bei statisch bestimmt ge-
lagerten Bauteilen, ist dieser Anteil gleich Null (siehe Bild 2.lb). 
Bei den meisten· Betonbaute;i l en sind l astunabhängi ge Verformungen bis zu 
einem bestimmten Grad behindert, sei es durch angrenzende Bauteile oder 
durch Unterteilung des Bauteils in Abschnitte mit unterschiedlichem Ver-
formungsbegehren (Bild 2.1 c, d). Von Interesse sind im allgemeinen die 
Zwangkräfte, die Zugspannungen erzeugen, weil sie wegen der geringen Zug-
·festigkeit des Betons zu Rissen führen können. 
Einen zweiten Sonderfall stellt die totale Behinderung der freien Ver-
formung dar. Er hat jedoch bei der Wandseheibe nur die Bedeutung eines 
Grenzfalls, da stets eine gewisse Nachgiebigkeit gegeben ist. 
Ursachen des Zwangs sind vor allem Temperaturänderungen im Zusammenhang 
mit der Herstellung der Bauteile sowie aufgrund von Witterungseinflüssen. 
Weiterhin ist das Schwinden des Betons von Bedeutung, das im Zuge der 
Austrocknung über einen langen Zeitraum ab 1 äuft und dessen Auswirkungen 
daher durch Spannungsre 1 axat i on stets deut 1 i eh vermindert werden. Auf 
Stützensenkungen, die zu beträchtl i ehern Zwang führen können,_ wird in 
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d) Endzustand bei gros- ~ .... ____ o_2_>>_o __ .... ~ 
ser Verformungsbe- ! 1 
hinderung ll.lz 1610-ll.lz 
Bild 2. l: Axial gezwängter Zugstab 
~i."·! 1 Ez 
~18 @ 
Eingeprägte Dehnungen E0 (Zwangantrieb), die von einer Temperaturabnahme 
oder vom Schwinden herrühren, sind stets negativ. Auch der unbehinderte 
und am Bauteil meßbare Dehnungsanteil Eobs ist negativ. Die spannungser-
zeugende Dehnung Ez (Antwort des Systems, positiv) ist die Differenz aus 
beiden (siehe Bild 2.1): 
Ez = Eotis - Eo ( 2. 1) 
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Das Verhältnis Ez!E0 ist von den Dehn- und Biegesteifigkeiten der betei-
1 i gten Bauteile abhängig. Mit forts.chrei tender Ri ßbil dung und dem damit 
verbundenen Steifigkeitsverlust des gezwängten Bauteils wächst dieses 
Verhältnis an. 
In der Literatur wird manchmal zwischen äußerem und innerem Zwang unter-
schieden /49, 76, 83/. Der äußere Zwang entspricht dem zuvor definierten 
Zwang. Mit dem Begriff "innerer Zwang" werden die Eigenspannungen be-
zeichnet, die durch die ungleichförmige Verteilung der freien Temperatur-
oder Sehwinddehnung über den Querschnitt entstehen. Eigenspannungen haben 
die gleichen Ursachen wie der äußere Zwang. Sie treten stets dann auf, 
wenn im Zuge von Abkühlung oder Austrocknung eine ungleichförmige Ver-
teilung der Temperatur- oder der Sehwinddehnung vorhanden ist. Eigenspan-
nungen treten auch in statisch bestimmt gelagerten Bauteilen auf. Sie 
führen zu keiner resultierenden Schnittkraft. Je nach Randbedingung tre-
ten Zwang und Eigenspannungen allein oder gemeinsam auf (siehe Bild 2.2). 
zentrischer Zwang Eigenspannungen Überlagerung 
-
-
Bild 2.2: Verteilung der Zwang- und Eigenspannungen über den Querschnitt 
Zur Erläuterung dieser Begriffe werden in Bild 2.3 beispielhaft die Ent-
stehung und die zeitliche Entwicklung der Spannungen in einer beidseitig 
abkühl enden Wand dargeste 11 t. Der Zusammenhang zwi sehen Temperatur und 
Spannung wird in Abschnitt 4 erläutert. In Bild 2.3 sind die derr Antrieb 














t0 t0 (Ausschalen) Betonalter t 
Betonalter t 
Bild 2. 3: Qualitativer Verlauf von Temperatur und Spannung beim Aufbau 
und Abfluß der Hydratationswärme 
Das verformungsbehi nderte Bauteil erfährt bereits im ei ngescha l ten Zu-
stand einen meist geringen Zwang /102/. Nach anfänglichem geringen Druck 
entstehen ab dem Zeitpunkt t 0 Zugspannungen. Die für den Zwang maßgebende 
Differenz der mittleren Bauteiltemperaturen beträgt nach /81/: 
(2.2) 




Demgegenüber werden Zugeigenspannungen in der Bauteiloberfläche durch die 
Temperaturdifferenz 
(2.4) 
bestilllßt, die im Zuge des Temperaturausgleichs wieder auf Null abfällt. 
Quantitative Angaben über die Ursachen von Zwang und Eigenspannungen ent-
halten die folgenden drei Abschnitte. 
2.2 Temperaturdifferenzen zwischen Bauteil und Umgebung 
2.2.l Entstehung und Abfluß der Hydratationswärme 
Die Hydratation des Zementsteins ist ein exothermer Prozeß. Er bewirkt 
einen Temperaturanstieg des Betons im Bauteil während des Erstarrens und 
Erhärtens, der durch den Wärmeabfl uß an die Umgebungsluft wieder rück-
gängig gemacht wird. Die 'mit der Erwärmung verbundene Volumenzunahme 
führt im verformungsbehi nderten Bautei 1 zu nur geringen Druckspannungen 
infolge von Zwang (siehe Bild 2.3), da der junge Beton ein hohes Relaxa-
tionsvermögen besitzt. 
Der anschließende Temperaturrückgang erzeugt Zwangzugspannungen, deren 
Größtwert nach erfolgtem Temperaturausgl ei eh erreicht wird. Sie werden 
durch Relaxation deutli~h weniger ~bgebaut als die zuvor genannten Druck-
spannungen. Die Größe dieser Zugspannungen hängt vor allem von der Tempe-
raturdifferenz LH2(t) gemäß Gl. (2.2) und von einer Reihe von Parametern 
ab, auf die im folgenden eingegangen wird. 
2.2.l.l Der adiabatische Temperaturanstieg 
Die Erwärmung eines Betonbauteils hängt primär von der vom Zement abge-
gebenen adiabatischen Temperaturdifferenz ab. Dieser Anstieg über die 
Frischbetontemperatur kann nach /7/ wie folgt geschrieben werden:_ 




- l () -
Das Produkt im Nenner von Gl. (2.5) aus spezifischer Wärme und Rohdichte 
des Frischbetons ist praktisch für alle üblichen Normalbetone gleich 
/115/ und beträgt etwa 2300 + 2400 kJ/m3 K. Der Temperaturanstieg läßt 
sich demnach nur durch die Zementmenge z und die Hydratationswärmemenge -<·:p, 
H( t) beeinflussen. Letztere ist i . w. von der chemi sehen Zusammensetzung 
und von der Mahlfeinheit des Zements abhängig. 
Die Klinkerphasen des Portlandzements tragen in sehr unterschi edl i ehern 
Maße zur Wärmeentwicklung bei. Bild 2.4 /77/ zeigt die zeitliche Wärme-
entwicklung für die vier Klinkerminerale des Zements sowie für Hochofen-
schlacke. An den Kurven ist rechts der theoreti sehe Endwert für vo 11-







theoretischer Endwert: 133:> 
1 
ä 800 -'-'--'---1-----1------4-------l 
1 
1 3 7 28 90 180 365 
Betonalter vf [d] 
Bild 2.4: Hydratationswärmeentwicklung der Klinkerminerale des Portland-
zements und der Hochofenschlacke 
Bild 2.5 zeigt die Hydratationswärmeentwicklung der Normze)Tiente /116/. 
Der teilweise Ersatz von PZ-Kl i nker durch Hochofenschlacke, Traß, aber 
auch Flugasche, Silicafume bzw. Puzzolane senkt die Hydratationswärmeent-
wi ck l ung. Zwar besteht ein annähernd linearer Zusammenhang zwi sehen der 
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entwickelten Wärmemenge und der Zement-Normendruckfestigkeit /98/; jedoch 
liegen Hochofenzemente mit höherem Hüttensandgehalt, der Traßzement sowie 
Portlandzemente mit niedrigem c3A- und c3s-Gehalt hinsichtlich der Wärme-
entwicklung am unteren Rand des Spektrums. Außerdem laufen bei diesen 
Zementen die chemischen Reaktionen langsamer ab. 
Ql 500 
.::::!. 

















3 7 28 
Betonalter t !dl 
Bild 2.5: Hydratationswärmeentwicklung verschiedener Zemente /116/ 
Bild 2.6 zeigt die Entwicklung der Abbindewärme von Massenbetonen aus un-
terschiedlichen Normzementen. Dabei wurde der Zementgeha lt mit 300 kg/m3 
konstant gehalten. 
In den USA wird Massenbeton mit sogenannten low-heat7Zementen mit nie-
driger Wärmetönung hergestellt. Dieser low-heat-Zement (Typ IV nach ASTM 
Cl50) darf nicht mehr als 35 M.-% c3s und 7 M.-% ~3A enthalten /115/. Die 
zeitliche Wärmeentwicklung sowie die Zement- und Puzzolan-Anteile bei mit 
moderate-heat ( Typ II )-Zementen hergeste 11 ten Betonen sind in Bi 1 d 2. 7 
dargestellt /4/. Es ist ersichtlich, daß der geringe Temperaturanstieg 
von den sehr niedrigen Zementgehalten herrührt, die a 11 erdi ngs geringe 
Betonfestigkeiten nach sich ziehen. Der Austausch von Zement gegen 
Puzzolan beeinflußt die Endfestigkeit der hier verglichenen Betone jedoch 
nicht. Puzzolane entwickeln etwa die Hälfte der Hydratationswärme von Ze-
ment und dies über einen wesentlich längeren Zeitraum. 
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~ 30 ~ 
"O moderate-heat cement 0 

















.c PZ Puzzolan u [kg/m31 [kg/m3) 
.!!! 
ö a 181 
.0 b 127 44 
C, C 107 71 
'6 d 88 30 
C, 
0 
3 7 28 
Betonalter t [d) 
Bild 2.6: 
::s::: 70 






































3 7 28 
Betonalter t [dl 
Bild 2.7: Adiabatischer Temperaturanstieg von mit verschiedenen Zementen 
hergestellten Betonen /7/ 
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Die Hydratationswärmeentwicklung von Beton hängt aber auch noch von der 
Mahl fei nhei t des Zements, von der Frischbetontemperatur und der Umge-
bungstemperatur ab. Mit zunehmender Mahlfeinheit nimmt die Wärmefrei-
setzungsrate v. a. im jungen Alter zu. Bild 2 .8 zeigt den Einfluß der 




















.0 O'--.L.-----'-------''-----_.__ _____ _ 
0,5 1 3 7 28 
Betonalter t [d] 
Bild 2.8: Einfluß der Mahlfeinheit,des Zements auf die Wärmeentwicklung 
Hohe Frischbetontemperaturen beschleunigen die Hydratation innerhalb der 
ersten Tage. Wie Bild 2. 9 /7 / zeigt, bewirkt eine um l O K abgesenkte 
Frischbetontemperatur unter sonst gleichen Bedingungen nur in den ersten 
24 Stunden nach der Betonherste 11 ung eine verzögerte Wärmeentwi cl<l ung. 
Danach übertrifft der adi abati sehe Temperaturanstieg des küh 1 er ei nge-
brachten Betons sogar den des anfangs wärmeren. Wegen der niedrigen 




PZ 35 F 
Z: 300 kg/m3 
aus / 7 / ____L_ __ __,_ __ _____.._ _ ,,,. 
0,25 0,5 2 4 7 
Betonalter t [d] 
Bild 2.9: Einfluß der Frischbetontemperatur auf die Wärmeentwicklung 
Beim Betonieren bei heißem Wetter kann es erforderlich werden, die Beton-
temperatur durch Kühlung der Betonkomponenten abzusenken. Die Fri schbe-
tontemperatur erhält man rechnerisch aus den Temperaturen, den Mengenan-
teilen und den Stoffwärmen der Einzelkomponenten nach der Beziehung 
(2.6) 
Für die Stoffwärmen kann man setzen 
Cz = C9 : 0,85 J / gK und Cw= 4,19 J/gK 
Mit diesem Verhältnis der Stoffwärmen läßt sich Gl. (2.6) vereinfacnen 
/115/: 
Ttb= Tz·Z+5Tw·W+Tg·9 
z • 5w • g (2. 7) 
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Die Kühlung einzelner Komponenten übt damit einen sehr unterschiedlichen 
Einfluß auf die Senkung der Frischbetontemperatur aus. Er nimmt in der 
Reihenfolge Zuschlag, Wasser, Zement ab. Bild 2.10 zeigt das Ergebnis der 
Kühlung einer Komponente um 10 K in Abhängigkeit von den Mischungsver-
hältnissen /7 /. 
0 .__ ___ __. ____ -.J.. ____ _, 
1/5 1/6 1/7 1/8 
~ischungs~rhältnis, Gew.-Teile 
Bild 2.10: Senkung der Frischbetontemperatur durch Senkung der Tempera-
tur einer Betonkomponente um 10 K 
Das Kühlen des Anmachwassers ist si eher am einfachsten. Am wi rkungs-
vol l sten allerdings ist die Kühlung des Zuschlags 7 Über Methoden der Küh-
lung wird eingehend in /3/ berichtet. Betonzusatzmittel, die die Verar-
beitungszeit des Betons verzögern, dämpfen auch die anfängl i ehe Wärme-
frei setzungsrate. Ihre Wirkungsdauer ist jedoch auf wenige Stu~en be-
grenzt. 
2.2.1.2 Wärmeabfluß 
In der Praxis gibt es keine adiabatischen Verhältnisse. Vielmehr findet 
gleichzeitig mit der Wärmeentwicklung stets ein Wärmeabfluß statt, der 
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den Temperaturanstieg dämpft und letztlich rückgängig macht. Der Wärmeab-
fluß wird durch folgende Parameter beeinflußt: 
- Mittlere Temperatur der Umgebungsluft T1, der angrenzenden Bauteile un1 
des Baugrunds 
- Wärmedurchlaßzahl der Schalung 
- Entschalzeitpunkt 
- Luftf eucht i gkei t und Wi ndgeschwi ndi gkei t nach dem Entscha l en ( Wärme-
übergang) 
- Bauteilabmessungen (Verhältnis 0/V) 
- Nachbehandlung u.a 
Nach dem Entschalen wird der Wärmeabfluß durch die Umgebungstemperatur T1 
und der von der relativen Luftfeuchte und vom Wind abhängigen Wärmeüber-
gangszahl cxü bestimmt. 
Der Wärmeabfluß wird mit steigender Bauteildicke erheblich verzögert. Wie 
sich die Bauteildicke in Abhängigkeit von der Zeit auf die Temperatur im 
Querschnittskern auswirkt, zeigt Bild 2.11. 
sz 50 
HOZ 35 L 
Z= 300 kg/mJ 
2 3 , 5 s 7 e g m n Q o u 
Betonalter t [d) 




Die Höchsttemperatur max T (0,t) im Kern steigt mit der Bauteildicke an. 
Basa 11 a /7 / hat nachgewiesen, daß die Zeitspannen bis zum Erreichen 
der Höchsttemperatur max T (0,t) und jene bis zum Temperaturausgleich 
t (Tm=T1) praktisch nur von der Bauteildicke b abhängen. Basalla gibt die 
Zeit für das Erreichen des Maximums mit 
t (max T) = 0, 8 b • 1 [d] (2.8) 
und jene für den Temperaturausgleich mit 
tCTm= Ti) = 12 b - 5 (d] (2.9) 
an (b = Bauteildicke in m). 
Die Gln. (2.8) und (2.9) liefern Anhaltswerte für einen etwaigen Wärme-
schutz oder für eine verlängerte Einschaldauer massiger Bauteile. Für die 
Abschätzung der Reißneigung sind sie ungeeignet. 
2.2.2 Witterungsbedingte Temperaturänderungen 
2.2.2.l Schwankungen der Lufttemperatur 
Im Ansch 1 uß an die einmalige Temperaturgeschichte des Hydratati onspro-
zesses erfährt das Bautetl die oft wiederkehrenden Temperaturunterschiede 
infolge Witterung. Diese resultieren aus dem jahreszeitlichen und dem 
täglichen Gang der Lufttemperatur. Weiterhin können b@triebsbedingte Tem-
peraturänderungen auftreten. 
Die jahreszeitlichen Schwankungen umfassen selbst unter gemäßigten klima-
ti sehen Bedingungen, wie sie in Mitteleuropa herrschen, im oberfl ächen-
nahen Berei eh bis zu rd. 60 K /23/. Die täglichen Temperaturänderungen 


























Bild 2.12: Beispielhafte Tagestemperaturgänge /23/ 
2.2.2.2 Der konvektive Wärmeübergang 
Der Wärmetausch zwischen Bauteil und Umgebungsluft wird durch den konvek-
tiven Wärmeübergang beeinflußt. Die Dichte des durch die Bauteil ober-
fläche fließenden Wärmestroms wird durch Gl. (2.10) ausgedrückt: 
[W/m2 ] (2.10) 
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Die WärmeUbergangszahl llu hängt vor allem von der Windgeschwindigkeit ab. 
Nach /25/ gilt folgende Abschätzung: 
<lü =: 8,7 + 4,1· V 
mit v der Windgeschwindigkeit in m/s. In Näherung kann man setzen: 
im Sommer: Cl Li 17 W/m2 K 
im Winter: ex Li 29 W/m2 K 
Dies entspricht Windgeschwindigkeiten von rd. 2,0 m/s bzw. 5,0 m/s. 
2.2.2.3 Der WärmeUbergang durch Strahlung 
{2.11) 
Neben der Wärmeübertragung durch Konvektion gibt es eine solche durch 
Strahlung. Die Globa~strahlung, die die direkte Sonnenstrahlung und' die 
diffuse Himmelsstrahlung zusammenfaßt, bewirkt, daß Bauteiloberflächen 
weit Uber die Lufttemperatur aufgeheizt werden können. Die Strahlungsin-
tensität wird hauptsächlich von der geographischen Lage und dem TrUbungs-
faktor der Luft bestimmt. Welcher Anteil der auftreffenden Strahlung in 
Wärme umgesetzt wird, hängt vom Absorptions- und vom Reflexionsvermögen 
der Bauteile ab /77/. Unter extremen Bedingungen können sich dunkle Ober-
flächen bis auf +80°C aufheizen. Normal verschmutzte Betonoberflächen er-
reichen bis zu 65°C. Damit ist der- Strahlungseinfluß stets zu berUck-
sichtigen, wenn Temperaturänderungen in Bauteilen, die der direkten Son-
neneinstrahlung ausgesetzt sind, zu untersuchen sind. 
2.3 Temperaturfelder 
2.3.l Ursachen nichtlinearer Temperaturverteilungen 
Bei einem plötzlichen oder allmählichen Absinken der Umgebungstemgeratur 
stellen sich in einem anfangs gleichmäßig temperierten Bauteil endlicher 
Dicke wegen verzögerten Wärmeabflusses nichtlineare Temperaturverteilun-
gen über den Querschnitt ein. Mit der Bauteildicke b nehmen die Tempera-
turdifferenz zwischen Rand und Kern sowie die Dauer ihres Einwirkens zu. 
Nach dem Erreichen eines Maximums wird die Temperaturdifferenz im Zuge 
des Temperaturausgleichs wieder abgebaut. Bild 2.13 zeigt qualitativ den 
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zeitlichen Verlauf der Rand- und Kerntemperatur einer beidseitig abküh-
lenden Wand nach einem plötzlichen Abfall der Umgebungstemperatur von Ta 
auf T 1 . Dieser Temperatursturz bildet die Verhältnisse beim Entscha l en 
nach. Bild 2.13 zeigt auch einen instationären Temperaturverlauf zwischen ,, 





Bild 2.13: Verlauf der Rand- und Kerntemperatur nach plötzlichem Tempe-
raturabfall 
Witterungsbedingte Schwankungen der Umgebungstemperatur erzeugen wieder-
kehrende instationäre Temperaturfelder. In Bild 2.14 sind beispielhaft 
die täglichen Temperaturbewegungen in einem sonnenbeschienenen Hohlkasten 
dargestellt worden. Nach innen fortschreitend kommt es zu einer Dämpfung 
der Temperaturamplitude. Hieraus resultieren Temperaturunterschiede 






















12 18 24 
Uhrzeit 
Bild 2.14: Temperaturbewegungen in einem Hohlkastenquerschnitt im Tages-
rhythmus /64/ 
2.3.2 Berechnung instationärer Temperaturfelder 
Ausgangspunkt der Betrachtung ist das Bauteil mit ausgeglichener Tempera-
tur Ta, das einen plötzlichen Abfall der Außentemperatur auf r1 erfährt 
(siehe Bild 2.13). Das Temperaturfeld T (x, y, z, t), das sich daraufhin 
einstellt, wird mit der Fourierschen DGL beschrieben: 
(2.12) 
Sie gilt für ein wärmequellenfreies, homogenes und isotropes Kontinuum 
/27, 11 , 119/. Die Hydratati onswärmeentwi ck 1 ung kann nach / 46/ durch 
Hinzufügen eines Gliedes 
.2.!ifil. . .!. 
at ~ 
auf der 1 i nken Seite von Gl • ( 2. 12) erfaßt werden. Bei einer Wand der 
Dicke b, deren Länge und Höhe sehr groß sind, findet der Wärmeaustausch 
vereinfacht nur in x-Richtung statt (siehe Bild 2.13), so daß sich Tem-
peraturniveauflächen parallel zu den Wandoberflächen (y-z-Ebene) gemäß 
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Bild 2.15 einstellen. In diesem Fall reduziert sich das Temperaturfeld 
auf den eindimensionalen Fall T = T(x,t}. Bild 2.15 zeigt qualitativ auch 
einen Schnitt durch das wirkliche dreidimensionale Temperaturfeld mit 
Wärmeabfluß in Richtung Wandkrone, Fundament und zu den Stirnflächen. Bei 
Vernachlässigung der -Wärmeentwicklung vereinfacht sich Gl. (2.12} damit 
zu 
a2 T(x,t) _ il. a T(x,t) 
ax2 - }.. at 
Mit der Temperaturleitzahl 
Q: l 
cp [m2/h] 
geht Gl . ( 2. 13} über in 
a T(x, t) a a2 T(x,t) 












wirkliches Temperaturfeld Vereinfachung 
Bild 2.15: Flächen gleicher Temperatur in abkühlenden Wänden 
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Die Temperaturleitzahl a nimmt für Beton Werte zwischen 0,002 und 
0,005 m2 /h an. Die Funktion T(x,t) muß neben der DGL (2.15) auch zeit-
liche und räumliche Randbedingungen erfüllen. Die Anfangsbedingungen er-
hält man, indem man zur Zeit t = 0 in der Wand eine gleichmäßige Tempera-
tur \ voraussetzt. Nach erfolgtem Temperaturausgleich zur Zeit t ="' hat 




T (x, 0) = T0 = const. ! 
T (x, .) = T1 = const. 
(2.16) 
Die räuml i ehe Randbedingung beschreibt den Wärmeübergang an der Bauteil -
oberfläche über das Newtonsche Abkühlungsgesetz. Dieses besagt, daß die 
ausgetauschte Wärmemenge dem Temperaturunterschied zwi sehen Oberfläche 




Die durch Gl. (2.18) beschriebene Wärmestromdichte ist auch der Tempera-
turgradiente am Bauteilrand, ausgedrückt durch die Steigung der Tangente 
an den Temperaturverlauf, proportional (siehe Bild 2.16). 
q(,.t)= -X arci.t> 
ax 
(2 .19) 
Durch Gleichsetzen der Gln. (2.18) und (2.19) erhält man die Wärmeüber-
gangsbedingung: 
a T cl t) - ~ ( T (2- t) - T ) 
a - - ~ 2• l .x 
(2.20) 












--- Richtpunkt ~ -- ----------------------
),,/a.ü-t 
Richtpunktstrecke 
Bild 2.16: Modell für den Wärmeübergang 
X 
Für die praktische Anwendung sind dimensionslose Größen vorteilhaft. Für 
die weiteren Betrachtungen gelten die folgenden Beziehungen (b=Wanddicke) 
des eindimensionalen Temperaturausgleichs: 
Ortskoordinate: 
(-0,5 ~ g ~ +0,5) 
Zeitkoordinate: 
'M. = t 4 :2 a bzw. t = 'M. 4 ~2 a 








2.3.2.l Lösung der DGL für unendlich guten Wärmeübergang 
Zur Vereinfachung der räumlichen Grenzbedingung sei zunächst eine unend-
lich große Wärmeübergangszahl angenommen. 
a.ü=• ~ Bi: .. 
Damit wird die Richtpunktstrecke in Bild 2.16 zu Null und die Tempera-
turen von Oberfläche und Umgebungsluft sind zu jeder Zeit gleich: 
T(}, 0: .T, 
Die Lösung von Gl. (2.15) wird nun auf die Jacobische Thetafunktion 
l. Ordnung zurückgeführt /27, 11, 119/: 
[ T (x, t) - T1] = [ T (g, "M.)- T1] (2.24) 
= - 2 CTa - T,) 011 (g, "k.) 
Hierin bezeichnet 011 ( ~, '14.) das einfache Integral der Thetafunktion 
l. Ordnung über die Ortsveränderliche f. in der von Tölke /105/ einge-
führten Definition. Bild 2.17 zeigt den qualitativen Verlauf der 
D11 -Funkti on in den Grenzen -0, 5 ~ s ~ +O, 5 für frei vorgegebene Zeitver-
änder l i ehe 'll • 
-2 o,, (g, l<.) 
-ns .as 
+t---b/2 ------ b/2 ---+! 
Bild 2.17: Qualitativer Verlauf der 011 -Funktion 
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2.3.2.2 Temperaturfeld bei endlichem Wärmeübergang 
Eine endliche Wärmeübergangszahl ist stets mit einem Temperatursprung 
T( ~ ,t) - T1 * 0 an der Oberfläche verbunden. Zur Beschreibung des Tempe-
raturfeldes wird meist eine Näherungslösung gewählt,die auf Gl. {2.24) 
basiert. Dabei wird dem betrachteten Bauteil (beidseitig auskühlende 
Wand) ein Scheinkörper umschrieben, dessen Dicke stets größer als die des 
tatsächlichen Körpers und mit der Zeit veränderlich ist {Bild 2.18). Man 
berechnet nun das Temperaturfeld des Scheinkörpers für IX ü = oo mit Gl. 
(2.24) und führt dieses über eine Transformation der Orts- und Zeitko-
ordinaten auf das Temperaturfeld des tatsächlichen Körpers mit endlichem 
Wärmeübergang zurück. 
Die Koordinaten des Seheinkörpers ~, X sind über den zeitabhängigen Fak-
tor v( x) mit denen des tatsächlichen Körpers verknüpft: 
'M. = v2 'M. 
T (f, x) 
,.._ ... -... ,~. ~-~ ...._.,..... _ _, ... __ ... .., 
1 1 : -+- tatsächlicher KOrper 
1 : O.u < - Koordinaten ~. "K. 
: : j ~ Scheinkörper_ CLu • oo 
: T (O, xJ ! Koordinaten g, lt 
: 1 
1 1 
: T (0.5, ll) 
t "'/ ',,, ! 













































Bild 2.18: Zusammenhang zwischen tatsächlichem Körper und Scheinkörper 
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Das bei endlichem Wärmeübergang sich einstellende Temperaturfeld kann nun 
mit der modifizierten Gl. (2.24) beschrieben werden: 
( T(x, t) - T1] = [ T ( f, lt.)- T1] 
= -2 (Ta - T,) 011 (vi, v2"M.) (2.27) 
Die Übereinstimmung zwischen dieser Näherung und der exakten Lösung nimmt 
mit dem Zeitparameter zu /27/. Sie ist für praktische Berechnungen völlig 
ausreichend. 
Die mittlere Temperatur im Querschnitt erhält man durch erneute Integra-
tion der 011 -Funktion über~ zu /11/. 
(2.28) 
Da im Abschnitt 4 Spannungsfelder berechnet und Beispiele angegeben 
werden, wird an dieser Stelle auf beispielhafte Darstellungen verzichtet. 
2.4 Maßgebende Temperaturdifferenzen in Bauteilen 
Für die praktische Berechnung von Temperaturfeldern oder die in Abschnitt 
4 behandelten Zwangspannungen und Spannungsfelder gilt es, die antreiben-
de Temperaturdifferenz ~T = Ta - T1, die z.B. in Gl. (2.28) einfließt, 
festzulegen bzw. einzugrenzen. Die Vorgehensweise ist in Bild 2 .19 er-
1 äutert. 
Ausgangspunkt ist die a 1 s bekannt vorausgesetzte Frischbetontemperatur 
Tfb" Von ihrem Niveau erfolgt der adiabatische Temperaturanstieg ~Tad bis 
zum Zeitpunkt des Ausschalens ta. Er kann anhand der Bilder 2.6, 2.7 oder 













----- ~ T (x, t) 
,........-~ T(Ot)rbi / i T • . 




·1 Rand Kern 
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Bild 2.19: Qualitativer Verlauf der Temperaturen im eingeschalten Bauteil 
Ein Teil der entwickelten Wärmemenge fließt durch die Schalung ab. Der 
damit verbundene Temperaturrückgang l'i\ ist umso größer, je dünner das 
Bauteil und je länger die Schalungszeit ist (siehe Bild 2.13). Dabei ist 
unter /', \ die Differenz zwi sehen der adi abati sehen Temperaturkurve und 
jener für die mi tt 1 ere Bauteiltemperatur Tm ( t) zu verstehen, denn durch 
den Wärmeabfluß entsteht schon vor dem Entschalen eine nichtlineare Tem-
peraturverteilung im Querschnitt. Anhaltswerte für den Temperaturverlust 
l'i\, der das m_aßgebende /'i T dämpft und sieh dam,H günstig auswirkt, 1 assen 
sieh aus /7 / und /121 / ab 1 eiten. Bei de Arbeiten enthalten Verläufe der 
Kerntemperaturen unterschiedlich dicker Bauteile; in /121/ ist für einige 
Beispiele auch der zeitliche Verlauf der Temperaturdifferenz zwischen 
Kern und Rand (in Schalung) angegeben. Die Auswertung von /7/ und /121/ 
ergibt einen mit der Zeit linear ansteigenden Verlauf von l'i\. Verein-
fachend kann angenommen werden, daß der Temperaturverlust je Zeiteinheit 
nur von der Bauteil dicke abhängt. Bei den in Bild 2. 20 dargeste 11 ten 
/'iTv(t)-Verläufen wurde die Differenz zwischen Kern- und mittlerer Tempe-
ratur pauschal berücksichtigt: 
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[T(O. t)-TmCOJ = t [T(O, t)-T (!, t)] (2.29) 
Damit ist ein ermäßigter Wert Tm(ta) gefunden, der für den ideellen Wert 
Ta eingesetzt werden kann. Man erhält die bei der Berechnung von Tempera-
tur- und Spannungsfeldern maßgebende Temperaturdifferenz zu: 
Durch Verlängerung der Schalungszeit läßt sich diese absenken. 





Bild 2.20: Anhaltswerte für den Temperaturverlust 8Tv eingeschalter Bau-




Aus den Temperaturdifferenzen lassen sich über die Beziehung 
(2.31) 
die frei angestrebten Temperaturdehnungen errechnen. Die 1 i neare Wärme-
dehnzah 1 CXT des Betons hängt i .w. von den Betonkomponenten, deren Stoff-
raumanteilen und von der Betonfeuchte ab. Sie liegt bei Normalbeton 




Eingeprägte Verformungen der Betonbautei 1 e können auch durch Schwinden 
hervorgerufen werden. Der Begriff Schwinden wird für alle last- und 
temperaturunabhängigen Längenänderungen nach dem Erhärten des Betons ver-
wendet. Das Schwinden wird durch die Trocknung des Betons verursacht und 
folgt unter5chiedlichen Mechanismen. 
2.6.2 Mechanismen des Schwindens 
Voraussetzung für die Austrocknung ist eine Feuchtedifferenz zwischen Be-
ton und Umgebungsluft. In verschiedenen z.T. parallel verlaufenden Teil-
prozessen verdunstet das Wasser aus immer tiefer gelegenen und immer 
engeren Porenräumen /77/. Den wesentlichen Beitrag zum Schwinden des 
Zementsteins 1 i efert der Abbau des Spa 1 tdrucks zwi sehen den Ge ltei 1 chen 
und die Zunahme von Oberflächenkräften (siehe Bild 2. 21 aus /77 /). ·Die 
Volumenverminderung infolge von Kapillarwirkung ist nur bei Trocknung an 
Luft hoher Feuchte von Bedeutung. 
Das Schwinden ist teilweise reversibel, wenn der Umkehrprozeß, das 
Quellen, einsetzt. Das Quellen läuft schneller ab als das Schwinden. 
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Bild 2.21: Spaltdruck zwischen eng benachbarten Gelteilchen 
Die schwindfähige Masse ist der Zementstein. Die Zuschläge, die rd. 
65-75% des Volumens einnehmen, behindern das freie Schwinden. Man schätzt 
das Schwindmaß des Betons auf 1/4-1/10 jenes des Zementsteins /4, 77/. 
Die Zuschläge üben damit einen inneren Zwang aus, in dessen Folge sich 
Mikrorisse entlang der Korngrenzen oder im Zementstein bilden. 
2.6.3 Einflüsse auf das Schwinden 
2.6.3.l Einfluß der Betonkomponenten 
Das Schwinden verläuft etwa proportionai zum Trocknungsver1ust. Es nimmt 
daher mit dem Wassergehalt, dem w/z-Wert und dem Wasserrückhaltevermögen 
der betreffenden Mischung zu. Bild 2. 22 zeigt den Einfluß der bei den 
erstgenannten Parameter auf das Endschwindmaß. Die dargestel1ten Ergeb-
nisse wurden an kleinen Laborproben ermittelt, um Tendenzen aufzuzeigen; 
die Schwindmaße in der Praxis sind wesentlich kleiner. 
Das Schwindmaß einer Mischung steigt mit der Anmachwassermenge, der 
Frischbetontemperatur ( bei gl ei chb leibender Konsistenz), dem Gehalt an 
Meh 1 korn, fei nkörni gern Zusch 1 ag /118/, bei Zugabe von Puzzo 1 anen sowie 
beim Einsatz sehr fein gemahlener Zemente an. Grobe Zuschläge mit hohem 
E-Modul und runder Kornform führen zu geringen Schwindmaßen, weil sie 
http://publikationsserver.tu-braunschweig.de/get/65273
- 32 -
einerseits den Wasseranspruch herabsetzen und andererseits das Schwinden 
des Zementsteins wirkungsvoll behindern /20/. Die Sieblinien A und U nach 















w/z = 0.7 
Prismen 10/10/40 cm 
Lagerung: 7 d feucht 
dann 22•c15oY. r.F. 






Bild 2.22: Endschwindmaße von Beton nach /16/ abhängig von w, z und w/z 
Der Einfluß der Zementart sowie bauaufsichtlich zugelassener Betonzusatz-
mittel ( auch Luftporenbi l dner und Betonverfl üssi ger) ist gegenüber den 
o.g. Einflüssen i .a. vernachlässigbar. 
2.6.3.2 Einfluß der Umweltbedingungen 
Die Austrocknung und damit das Schwinden wächst mit der Luft- und Beton-
temperatur, mit sinkender relativer Luftfeuchtigkeit und mit der Windge-
schwindigkeit an. Eine sehr anschauliche Darstellung, die diese Einflüsse 
erfaßt, zeigt Bild 2. 23, das einem AC 1-Report /3/ entnommen wurde. Das 
eingezeichnete Beispiel gilt für einen durchschnittlichen Sommertag. Der 
Einfluß der Sonneneinstrahlung (vergl. Abschnitt 2.2.2) kann durch Kor-

































Bild 2.23: Einflüsse auf die Wasserverdunstung an Betonoberflächen 
Die relative Luftfeuchtigkeit fällt in Europa kaum unter 60% ab und liegt 
im Jahresmittel bei 80%. Bei 100% r.F. kommt das Schwinden zum Still-
stand. Nachbehandl ungsmaßnahmen werden durch Anpassung der Ei ngangspara-
meter in Bild 2.23 berücksichtigt. Sie verzögern das Schwinden unq_ geben 
dem Beton Gelegenheit, Zugfestigkeit zu entwickeln. Der gl ei chzei ti ge 
Anstieg des E-Moduls wirkt dem entgegen. 
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2.6.3.3 Einfluß der Bauteildicke 
Die Trocknung dringt 1 angsam ins Innere der Bauteile vor. Nach / 4/ er-
reicht bei einer konstanten relativen Luftfeuchtigkeit von 50% die Trock-
nungsfront erst nach einem Jahr eine Tiefe von 20 cm und erst nach 10 
Jahren 60 cm unter der Betonoberfläche. Damit ist bei dicken Bautei 1 en 
ein gleichmäßiges Austrocknen des Gesamtquerschnitts nicht zu erwarten. 
Entsprechend muß bei diesen kaum mit Zwang, wohl aber mit Eigenspannungen 
infolge Schwindens gerechnet werden. Nur bei relativ dünnen Bauteilen und 
längerer scharfer Austrocknung (z.B. Fahrbahnplatte oder Estrich im Som-
mer) sind nennenswerte Zwangkräfte zu erwarten. Ein Verfahren zur Ab-
schätzung des Einflusses des Verhältnisses Volumen/Oberfläche auf die 
Sehwinddehnung wird in /32/ angegeben. 
2.6.4 Analytische Beschreibung des Schwindens 
Das Schwinden wird analytisch meist in der Form 
E5 (t) = ks (to, t, dw, l1, U) · Eso (u) (2.32) 
dargestellt. 
Hierin bezeichnet Eso das von der Feuchtigkeit der Umgebungsluft und von 
der Betonkonsistenz abhängige Grundschwi ndmaß und ks einen Beiwert, der 
sieh aus den Einflüssen Trocknungsbegi nn, betrachteter Zeitpunkt, wirk-
same Körperdicke 
(2.33) 
Lufttemperatur und Luftfeuchtigkeit zusammensetzt. Von Rüsch/Jungwirth 
/86/ vorgeschlagene Zahlenwerte für Eso und Zeitverläufe von ks haben 
Eingang in die Spannbetonvorschriften /20/ gefunden. Unter ungünstigsten 
Bedingungen (dünnes Bauteil, trockener Innenraum, K3) erhält man damit 
das Endschwi ndmaß zu Es ( t-+ "') = 0, 6° / oo. 
Von CEB/FIP /12/ werden Endschwindmaße angegeben, die drei verschiedene 
Alter t 0 bei Trocknungsbeginn unterscheiden. Die Endschwindmaße nach 
CEB/FIP sind bei dünnen Bauteilen höher als jene nach DIN 4227 /20/. 
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In beiden Regelwerken wird durch den Ansatz von dw der Einfluß der 
Bauteildicke berücksichtigt. 
Ein mathematisches Modell zur Beschreibung der Austrocknung von Betonbau-
tei 1 en wurde von Rostasy /74, 75/ vorgeste 11 t. Er übertrug die in Ab-
schnitt 2. 3 beschriebenen Ansätze für den ei ndimensi ona 1 en Wärmeabfl uß 
auf den Feuchtetransport und -verlust. Hierzu ersetzte er die Tempe~atur 
T(x,t) durch die Feuchtigkeit u (x,t) und die Wärmeleitfähigkeit~ durch 
die Feuchti gkei tsdiffusi onskonstante kc, die den gegenüber dem Wärmeab-
fl uß erheb 1 i eh verzögerten Feuchteabfl uß beschreibt. Die Ri chti gkei t der 
dargelegten Theorie wurde in /75/ durch Versuche bestätigt. 
2.6.5 Baupraktische Bedeutung des Schwindens 
In der Vergangenheit haben sieh zahl rei ehe Forschungsarbeiten mit dem 
Schwinden des Zementstei~s und des Betons befaßt. Man ging davon aus, daß 
die beobachteten Zwangri sse durch Schwinden verursacht würden. Bezei ch-
nungen wie Sehwindfuge, Schwindbewehrung o.ä. bezeugen dies. Inzwischen 
weiß man; daß das Schwinden nur in Ausnahmefällen nennenswerte Zwang-
kräfte erzeugt und auch die Eigenspannungen nur rd. 10 bis 20% der tempe-
raturbedingten Eigenspannungen erreichen /49/. 
Hierfür gibt es mehrere Gründe. Zum einen wird die Größe der antreibenden 
Feuchtigkeitsdifferenz meist überschätzt. Der in DIN 4227 /20/ angegebene 
Wert von 70% r.F. für Bauteile im Freien ist um 10% zu niedrig, wenn man 
vom Jahresmitte 1 ausgeht /99/. Zum anderen wird die Wiederbefeuchtung 
meist nicht berücksichtigt. Bei Außenbauteilen, die im gemäßigten Klima 
unmitte 1 bar dem Niederschlag ausgesetzt sind, muß Schwinden überhaupt 
nicht in Rechnung gestellt werden /99, 24/. Die Zeit zwischen zwei 
Regenfällen reicht i • d. R. nicht aus, um die Trocknungsfront nennenswert 
in den Beton vorzutreiben. Hingegen dringt das Niederschlagswasser wegen 
der hydrophilen Eigenschaften des Zementsteins sehr schnell in diesen ein 
und kompensiert die Trocknung. Langzeitmessungen an Brücken in 




Kennwerte, die heute noch zur Abschätzung der Sehwindverkürzungen benutzt 
werden, basieren meist auf Laborversuchen an kleinen Prismen unter kon-
stanten klimatischen Bedingungen. Die Bedingungen auf der Baustelle sind 
in mehrfacher Hinsicht günstiger wegen 
- niedrigerer Temperaturen 
- höherer Luftfeuchtigkeit 
- Klimawechsel, Bewitterung 
- größerer Zuschläge 
- viel größerer Abmessungen der Bauteile 
Im übrigen wird ein Großteil der theoretisch möglichen Sehwindspannungen 
wegen der sehr langsamen Vorgänge durch Relaxation abgebaut. In /86/ wird 
ein Verfahren zur vereinfachten Berechnung der Sehwindspannungen mit Be-
rücksichtigung des viskosen Verhaltens angegeben. Seine Anwendung zeigt, 
daß nur bei dünnen Bauteilen und scharfen Trocknungsbedingungen nennens-
werte Spannungen aus Schwinden zu erwarten sind. 
Bei der Untersuchung von Zwang und Eigenspannungen speziell bei dicken 
Bauteilen sollten daher Temperaturunterschiede als die maßgebenden Verur-
sacher im Mittelpunkt des Interesses stehen. 
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3. MECHANISCHES VERHALTEN DES JUNGEN BETONS 
3.1 Al 1 gemeines 
Im Abschnitt 2.2.1 wurden Entwicklung und Abfluß der Hydratationswärme 
a 1 s die wesent 1 i ehe Ursache für Zwang in dicken Bauteilen beschrieben. 
Zur Abschätzung möglicher Rißgefahr muß dem Zwang der Reißwiderstand des 
jungen Betons gegenübergestellt werden, der in den ersten Tagen nach der 
Herstellung ausgeprägt zeitabhängig ist. Nach einem Vorschlag von Wierig 
/112, 114/ wird ein Beton ab einer meßbaren Druckfestigkeit von 0,1 N/mm2 
bis zum Erreichen des Maximums der Erhärtungsgeschwi ndi gkeit ( größte 
Wärmeentwicklung je Zeiteinheit) als junger Beton bezeichnet. Diese Phase 
endet nach /112, 114/ 2 bis 24 Stunden nach der Herste 11 ung, zu einem 
Zeitpunkt also, an dem die nachfolgend beschriebenen Materialkenngrößen 
ihre stärksten Veränderungen erfahren. 
Der Begriff des "jungen Betons" wird in dieser Arbeit bis zu einem wirk-
samen Alter von 28 Tagen ausgedehnt, um mit ihm jene Betoneigenschaften 
zu charakterisieren, die mit der Hydratationswärmeentwicklung und deren 
Abfluß im Zusammenhang stehen. 
3.2 Druckfestigkeitsentwicklung 
Die Druckfestigkeit des Betons hängt von dessen Zusammensetzung und von 
den Erhärtungsbedingungen ab. In DIN 1045 /19/ und in der CEB/FIP-Muster-
vorschri ft /12/ wird der Nennwert bzw. der charakteri sti sehe Wert der 
Druckfestigkeit als 5%-Fraktilenwert einer Stichprobe festgelegt. 
Der Anstieg der Druckfestigkeit bis zum Alter von 28 Tagen kann durch den 
Zeitfaktor kt, der von der Probenform unabhängig ist, beschrieben werden. 
ßo {t) = kt· ßo2e ~ (3.1) 
In /86/ werden kt-Verläufe für drei unterschiedliche Zementfestigkeits-
klassen angegeben. Bild 3.1 zeigt den Verlauf für PZ 35 F und PZ 45 F, 
der aus zah 1 reichen Versuchen abge 1 ei tet wurde. Das Bi 1 d enthält auch 
beispielhaft die an 20 cm-Würfeln mit 310 kg PZ 45 F gewonnenen Ergebnis-
se von /79/ sowie den von CEB/FIP /12/ für die Zylinderdruckfestigkeit 
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angegebenen Verlauf, der für Portlandzemente gilt. Angaben über den 
Anstieg der Festigkeit unmittelbar nach der Herstellung von Weigler/Karl 
/111 / wurden von Zeit l er /121 / aufbereitet. Sie sind ebenf a 11 s in Bild 
3.1 enthalten. Die Kurve nach /121/ stimmt mit Angaben von Wierig /113/ 
überein. Die Abweichungen von dem von Rüsch/ Jungwi rth /86/ vorgesch l a-
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Bild 3.1: Ansätze zur Entwicklung der Würfeldruckfestigkeit des Betons 
Für das Betonalter ist in Bild 3.1 das wirksame Betonalter einzusetzen, 
das nach der Saul 'sehen Reifeformel ermittelt werden kann: 
t: L Tm+ 10 At 
30 
3.3 Zugfestigkeit 
3.3.l Bestimmung und Streuung von Laborwerten 
(3.2) 
Bei Zwangproblemen steht wegen der Rißbildung die Betonzugfestigkeit im 
Vordergrund. Diese beträchtlich streuende Materialeigenschaft erreicht 
nur rd . l /10 der Druckfestigkeit und wächst mit dieser etwa affin an 
/86/. Die Zugfestigkeit wird im Labor im Biege- oder Spaltzugversuch oder 
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im zentrischen Zugversuch bestimmt. Zwischen den Ergebnissen besteht bei 
Prüfung nach DIN 1048 folgender Zusammenhang /85/: 
ßzm = 0,89 ßszm = 0,53 ßezm (3.3) 
Biege- und Spaltzugfestigkeit sind technologische Werte, die von den Pro-
benabmessungen und der Lagerungs- und Belastungsart abhängen. Die ~xiale 
Zugfestigkeit hingegen stellt ebenso wie die an Prismen mit h/d > 3 be-
stinmte Druckfestigkeit gewissermaßen die wahre Zugfestigkeit dar. Sie 
ist die für die Rißbildung maßgebende Festigkeit. 
Der Zusammenhang zwischen Druck- und Zugfestigkeit wird i .a. durch die 
Beziehung 
ßz: C ·ß~3 (3.4) 
beschrieben. Hierin nimmt der dimensi onsbehaftete Faktor c sehr unter-
schiedliche Werte an, je nach Art der Festigkeit, die in Gl. (3.41 ein-
fließt. Für den Mittel- und den Nennwert der Würfeldruckfestigkeit 
einerseits sowie für die Mittel- und Fraktilenwerte aller Arten der 
Zugfestigkeit andererseits sind Zahlenangaben für c aus /85, 34/ zu ent-
nehmen. Dabei werden Proben nach DIN 1048 vorausgesetzt. Soll die Zug-
festigkeit des jungen Betons ermittelt werden, so ist in Gl. (3.4) der 
mit dem Zeitfaktor kt /86/ multiplizierte Wert der 2B-Tage-Druckfestig-
keit einzusetzen. 
Rüsch /85/ hat die Streuungen, denen die Zugfestigkeit unterliegt, 
aufgeschlüsselt. Er unterscheidet zwischen: 
- Streuung des Zusammenhanges zwi sehen Druck- und Zugfestigkeit, ausge-
drückt durch die Streuung der c-Werte 
Mit der Betonzusammensetzung verändert sich die Abhängigkeit ß w- ßz, 
insbesondere bei unterschiedlichen Sieblinien. Weiterhin gehen hier 
Streuungen in der Prüfung beider Festigkeiten ein sowie Unterschiede in 
der Probennahme, - herste 11 ung und Lagerung. Sch 1 i eß 1 i eh streuen die 
c-Werte auch, weil der durch Gl. (3.4) beschriebene Zusammenhang nicht 
nachweisbar exakt so ist, sondern empirisch bestirrmt wurde. Hier wird 
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also die Abweichung der Wirklichkeit vom Ergebnis der Regressionsana-
lyse als Streuung ausgedrückt. 
- Mischungsstreuung 
Sie berücksichtigt die an Begleitproben festgestellten Druckfestig-
kei tsunterschi ede von nach einem Rezept auf einer oder mehreren Bau-
stellen hergestellten Betonen. Die Mischungsstreuung umfaßt Einflüsse 
aus Ungenauigkeiten bei der Zugabe der Betonkomponenten sowie aus Un-
terschieden beim Mi sehen, Fördern und Verdichten des Betons. Bei der 
Auswertung von Druckversuchen werden Mischungs- und Prüfstreuung stets 
gemeinsam erfaßt. 
Eine Auswertung der Proben von rd. 500 Bauste 11 en hat ergeben, daß die 
Druckfesti gkeitswerte in guter Näherung normal verteilt sind /87 /. Wie 
in /85/ dargelegt, erhält man die Streuung der Betonzugfestigkeit, aus-
gedrückt durch den Variationskoeffizienten 
Vz = oz 
lJz 
zu 
Vz = V ~l 1 • (1..:±JJ...{ 
c l 3 Vc 
(3.5) 
( 3.6) 
Hierin bezeichnet VW den Variationskoeffizienten der Würfeldruckfestig-
keit. Vernachlässigt man die in ihm enthaltene Prüfstreuung (VP = 4%), 
so verbleibt die Mischungsstreuung, und es gilt: 
max Vm == max Vw 
Die Variationskoeffizienten Vm bzw. Vw können bis zu 28% betragen 
(siehe Bild 3.2). Mit zunehmender Betongüte geht die Mischungsstreuung 
stark zurück, weil höhere Betongüten in aller Regel mit erhöhter Sorg-
falt bei Herstellung und Verarbeitung verbunden sind. Daher beträgt die 
mittlere Standardabweichung der Druckfestigkeit für übliche Betone ein-
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Bild 3.2: Größte Variationskoeffizienten VW der Würfeldruckfestigkeit 
ßw in Abhängigkeit von der Betongüte /85/ 
Der die Streuung der c-Werte beschreibende Variationskoeffizient Vc wird 
aus den Angaben von Heilmann /34/ nach der .Beziehung 
" _ (c95-,. - C5•4) 
Yc - 2·1,64·f 
(3.7) 
abge 1 ei tet. 
In Tabelle 3.1 sind die nach Betonfestigkeitsklassen gestaffelten Varia-
tionskoeffizienten Vm und v2 sowie die daraus errechneten verbesserten 
Werte c' und c* nach /85/ für die Bestimmung der zentrischen Zugfestig-
keit zusammengestellt. Es gilt: 
ßz = c' B~3 (3.8) 
bei bekannter mittlerer Druckfestigkeit und 
ßz = c• ß~!.,. = c• ß~ (3.9) 





ßwN V c 
"' vm Vz CS% c' c95% c5% c• '9sx 
10/ 15 0, 187 0 ,280 0 ,265 0, 137 0 ,2414 0 ,346 0,206 0 ,364 0 ,521 
25/35 0, 187 0 ,215 0 ,236 0, 148 0 ,24)4 0 ,335 0, 198 0 ,323 0 ,44 7 
45/55 0, 187 0, 155 0 ,214 0, 15 7 0,2414 0 ,326 0, 190 0 ,294 0 ,397 
-~ 
Tabelle 3.1: Variationskoeffizienten und c-Faktoren für die rechnerische 
Bestimmung der zentrischen Zugfestigkeit /85/ 
Insbesondere Gl. (3.9) ist für den praktischen Gebrauch geeignet, weil 
mit ihr eine rechnerische Abschätzung der Mittel-, 5%- und 95%-Fraktilen-
werte der zentrischen Zugfestigkeit ohne Versuchsergebnisse möglich ist. 
Entsprechende Werte für die Spaltzugfestigkeit und die Biegezugfestigkeit 
sind /85/ zu entnehmen. 
3.3.2 Zugfestigkeit im Bauwerk 
Die an Proben gemäß DIN 1048 ermittelte Zugfestigkeit wird im Bauwerk 
i.allg. nicht erreicht. Hierfür gibt es mehrere Gründe: 
Die Verdichtung des Bauwerksbetons ist weniger effektiv als die von 
Laborproben 
- Schwächung der Randbereiche durch Mikrorisse infolge von 65 + 6T {bei 
dauernd feucht gelagerten Proben ist 65 ~ D) 
- Abfall der Festigkeit bei langandauernder Beanspruchung 
Für die Ergebnisse von zerstörenden Druckfesti gkei tsprüfungen werden in 
DIN 1048 Teil 2 85% der in DIN 1045 festgelegten Werte gefordert. Eine 
vergleichbare Regel für die Zugfestigkeit existiert ebensowenig wie durch 
Versuche belegbare Angaben über die im Bauwerk vorhandene zentrische Zug-
festigkeit. Dennoch sollen Anhaltswerte genannt werden. 
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Nach einem Ansatz von /56/, der auch in /34, 62/ aufgenommen wurde, fällt 
die Biegezugfestigkeit bei zunehmender Balkenhöhe bis auf 60% des für 10 
cm hohe Balken gültigen Wertes ab. Dabei überlagern sieh zwei Effekte. 
Einerseits kann wegen der vorhandenen Spannungsgradiente das Zugversagen 
erst bei größeren Balkenhöhen durch höher im Querschnitt gelegene Fehl-
stellen ausgelöst werden. Bei niedrigen Balken ist nur die untere Rand-
1 age maßgebend. Andererseits wächst a 11 gemein mit dem zugbeansprl!_chten 
Querschnitt die Wahrschei n 1 i chkei t, daß Schwachste 11 en angetroffen wer-
den. Nur der letztgenannte Effekt gilt für die zentrische Zugfestigkeit 
gleichermaßen. Bewertet man beide Effekte gleich, so ergibt sich eine 
Reduktion der zentri sehen Zugfestigkeit von der Laborprobe zum Bauwerk 
von rd. 20% aufgrund von möglichen Fehlstellen. Der Zusammenhang zwischen 
zentrischer Zugfestigkeit und Bi egezugfest i gkei t im Bauwerk ändert sieh 
damit gegenüber Gl. (3.3) zu: 
ß2mw = 0,71 ßszmw (3.10) 
Die Schwächung der Randbereiche v.a. durch Temperatureigenspannungsrisse 
kann anhand der in Abschnitt 4.3.4 hergeleiteten Nullinientiefe von Ei-
genspannungen recht genau angegeben werden. Minderungen des Bruttoquer-
schnitts um rd. 40% sind möglich. 
Es ist bekannt, daß die Zugfestigkeit durch lang andauernde, v.a. dyna-
mische Beanspruchung stark abgebaut wird. Die Restfestigkeit wird in /49/ 
pauschal mit 60% angegeben. Scherversuche von /31/ erbrachten nach 2·106 
Lastwechseln eine Restfestigkeit von nur 54%. Andere durch Versuche abge-
sicherte Aussagen zur Größe der Restzugfestigkeit im Bauwerk nach Dauer-
beanspruchung sind nicht bekannt. 
Im Gegensatz zu den vorgenannten Abminderungen wirken sich praxisübliche 
Überfestigkeiten steigernd aus. Die bei Vorgabe der Betongüte in DIN 1045 
geforderten Werte ßwN und ßws werden auf der Baustelle meist ~eutlich 
überschritten. Der dadurch bedingte systematische Anstieg der Zugfestig-
keit ist in den von Rüsch /85/ eingeführten Faktoren c* enthalten und 
geht in Gl. (3.9) ein. In Bild 3.3 wurde die zentrische Zugfestigkeit 
nach den Gln. (3.8) und (3.9) dargestellt. Dabei wurde nach DIN 1045 
gesetzt: 















Ilz= c• ß: /IJ6/ 
Ilz = c! iJ~' /861 mij ß, .... 
'" = (0.7 + \3) 0,3 1?:' 112/ 
lck• Q85 ßwN 
i!l o ,__ ____ 10..,_. ___ ~20----~JO-----,~o----s,._o---~so ßwN 
10 20 30 40 so 60 ßws 
0 10 20 30 40 SO fck 
Druckfestigkeit IN/mm2J 
Bild 3.3: Ansätze für den Zusammenhang zwischen Druckfestigkeit und zen-
trischer Zugfestigkeit 
Die nach Gl . ( 3. 9) ermittelte zentri sehe Zugfestigkeit fällt deutl i eh 
höher aus als die mit dem Mindestwert der Serienfestigkeit errechnete, 
weil die praxisübliche Überschreitung der Druckfestigkeit berücksichtigt 
wurde. 
Auch die Ergebnisse der mit dem CEB/FIP-Ansatz /12/· ermittelten Zug-
festigkeiten wurden in Bild 3.3 eingetragen. Die zentrische Zugfestigkeit 
wird dabei ebenfalls aus dem Nennwert der (Zylinder)-Druckfestigkeit mit 
grob festgelegten Vorfaktoren errechnet. Ein Vergleich des Mittelwertes 
und der 95%-Fraktile mit den entsprechenden Werten von Rüsch zeigt, daß 
Überfestigkeiten im CEB/FIP-Ansatz unberücksichtigt blieben. Lediglich 
der Verlauf der 5%-Fraktilen-Werte zeigt hinreichende Übereinstimmung. 
Setzt man die Gln. (3.8) und (3.9) gleich, so läßt sich im Rückgriff der 
Zusammenhang zwi sehen Nenndruckfestigkeit und mittlerer Druckfestigkeit 
im Bauwerk und damit die Betonüberfestigkeit bestimmen. Bild 3.4 enthält 
das Ergebnis der Auswertung, das für a 11 e vier von Rüsch untersuchte 
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Arten der Zugfestigkeit gleich ist. Die im Bauwerk zu erwartende mittlere 
Druckfestigkeit läßt sieh in guter Näherung wie folgt angeben: 
ßw= 3,0 ß~ 
I aa .;-"80 
E 















Bild 3.4: Vergleich zwischen Nenndruckfestigkeit und Mittelwert der 
Druckfestigkeit 
Die Differenz ßw-ßwN beträgt i .M. 16 N/mm2 • Der ebenfalls in Bild 3.4 
angegebene Quotient 
ifw - ßws 
ßws 
beschreibt das baustellenübliche Überschreitungsmaß, das mit zunehmender 
Betongüte leicht abnimmt. 
In Tabelle 3.2 sind die die Zugfestigkeit im Bauwerk gegenüber Labor-






mindernd steigernd Bemerkungen 
Fehlstellen infolge un- bei Betonen, die unter üblichen Bauste 11 enbedi ngungen eingebracht gleichmäßiger Verdi eh- 0,8 - und verdichtet werden (keine Ver-tung 
suchskörper) anzusetzen 
Schwächung der Randbe- gemäß Abschnitt 4.3.4 bzw. 5.6 .2 
reiche durch Eigenspan- 0,56-; 1,0 -
nungsei ori sse zu ermitteln 
Dauerbeanspruchung sta- nach Standzeit abzuschätzen, bei 0,6 "' 0,8 - dynamischer Beanspruchung stärke-tisch oder dynamisch 
re Abmi nderung 
Oberfestigkeiten - 1,2 "'1,38 Einfluß im Faktor c• (Gl. 3.9) bereits entha 1 ten 
Tabelle 3.2: Zusammenhang zwischen der Zugfestigkeit von Laborproben und 
jener im Bauwerk 
Soll Zwang infolge Hydratationswärmeabfluß untersucht werden, so wird man 
im Höchstfall von der mittleren Zugfestigkeit ausgehen, weil es schwer 
vorstellbar ist, daß sich erste Risse in einem größeren, unter einheit-
lichem Zwang stehenden Bauteil an Querschnittsstellen mit dem 95%-Frak-
tilenwert der Zugfestigkeit bilden sollen. Abschnitt 3.8 enthält einen 
Vorschlag zur Ermittlung der wirksamen Betonzugfestigkeit mit Hilfe eines 
statistischen Strukturmodells, das die geometrischen Randbedingungen be-
rücksichtigt. Durch Kombination der Einflußfaktoren von Tabelle 3.2 er-
hält man die maßgebende Zugfestigkeit für den jungen Beton im Bauwerk zu: 
lJzw (t) = (0,45 + 0,8) ~· (kt ßWN)2'3 
Für Überschlagsrechnungen kann gesetzt werden: 
ffzw (t= 4 d) = (0.45 + 0,8) · 0,32 · 0,6 213 • ß~ 
= (0,1 + 0,2) ß~ 
(3.12) 
(3.13) 
Auch die Werte für den reifen Beton (t > 28 d) fallen dann nicht signi-
fikant größer aus, wenn die Belastung ständig wirkt oder pulsiert. In 
diesem Falle wird nämlich in Gl. (3.12) der anwachsende kt-Wert durch den 
abnehmenden Einflußfaktor für Dauerbeanspruchung kompensiert: 
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ßzw (b 28d) = (0,3 + 0,6) · 0,32 · ß~ 
= (0,1 + 0.2) · ß~ (3.14) 
Dies bedeutet, daß die Zugfestigkeit im Bauwerk a ltersunabhängi g ist. 
Jaccoud /36/ konnte diesen Sachverhalt anhand des Vergleichs von ver-
siegelten Laborproben und 4,3 m langen Zugkörpern mit Ab = 1280 cm2 
nachweisen. Die an 1 etzteren im A 1 ter bis 400 Tage bestimmten Zugfe2ti g-
keitswerte beim ersten Riß wachsen mit der Zeit nicht nennenswert an. Sie 
entsprechen etwa der Beziehung: 
ßzw= 0,2 ß~ 
Dabei ist zu bedenken, daß auch die Versuchskörper mit großer Sorgfalt im 
Labor hergestellt wurden. Die von Jaccoud gemessenen Zugfestigkeitswerte 
können daher als an der oberen Grenze der in praktischen Bauwerken zu er-
wartenden Werte liegend angenommen werden. 
3.4 Kriechen und Relaxation 
3.4.1 Allgemeines 
Beton hat ein viskoelastisches Verformungsverhalten. Bei Belastung werden 
neben den elastischen stets auch zeit- und lastabhängige Verformungen be-
obachtet, die als "Kriechen" bezeichnet werden. Hält man dagegen die Ver-
formung konstant, so wird die zu Anfang einwirkende Spannung durch Re-
laxation abgebaut. 
Kriechen und Relaxation beruhen auf den gleichen physi kal i sehen Mecha-
nismen in der Betonstruktur. Deshalb und weil das Relaxationsproblem 
wenig experimentell erforscht wurde, werden in der Praxis Relaxationspro-
bleme meist mit Kriechansätzen behandelt. Dieser Weg wird auch hier be-
schritten. 
Die behinderte Temperaturdehnung infolge Abfluß der Hydratationswärme 
führt auf ein Rel axati onsprob lern mit instationärer Zugbeanspruchung im 
frühen Alter. Bild 3.5 zeigt qualitativ den Anstieg der Zwangspannung 
cr0(tl ab dem Zeitpunkt t 0. Im Zuge des Temperaturausgleichs wächst cr0(t) 
nach E-Theorie gegen einen Endwert cr0e an. Der tatsächliche Spannungsver-
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lauf aw(t}, bei dem die Relaxation berücksichtigt wird, liegt deutlich 
unterhalb der elastizitätstheoretischen Kurve. Auch nach dem Temperatur-
ausgleich werden die Zwangspannungen durch Relaxation weiter abgebaut. 
Oz 




0 tr Rißzeitpunkt Betonalter t 
Bild 3.5: Entwicklung der Zwangspannung beim Abfluß der Hydratations-
wärme 
Für die Zwangrißbildung interessiert nur der ansteigende Ast der aw(t}-
Kurve. Um abzuschätzen, ob und wann sich Risse bilden werden, muß er der 
in Abschnitt 3.3 beschriebenen Betonzugfestigkeitsentwicklung gegenüber-
gestellt werden. 
3.4.2 Zugkriechen des jungen Betons 
Das Kriechen des Betons beruht im wesentlichen auf der Wechselwirkung des 
Wassers mit dem Zementsteingefüge und wird von der Feuchtebewegung in-
fo 1 ge Trocknung oder Befeuchtung beeinflußt. Man unterscheidet zwi sehen 
Grundkriechen und Trocknungskri echen. Das Grundkri echen umfaßt die Ver-
formungen im hygrischen Gleichgewicht, während bei gleichzeitiger Trock-
nung bei de Antei 1 e überlagert auftreten /86, 59/. Unmitte 1 bar nach dem 
Entschalen ist der Feuchtegehalt des Betons hoch. Wegen der hohen mitt-
leren Luftfeuchtigkeit und der damit verbundenen langsamen Trocknung 
dicker Bauteile wird die Ausgangsfeuchte des Betons während des Zeit-
raumes des Temperaturausgleichs kaum abgemindert. Dieser Zeitraum be-
trägt, je nach Bauteildicke, zwischen 2 und rd. 28 Tagen. 
http://publikationsserver.tu-braunschweig.de/get/65273
- 49 -
Allgemein steigt das Kriechen an 
- bei Zunahme des w/z-Wertes und damit der Porosität 
- bei zunehmender Betonfeuchte 
- bei zunehmender Differenz von Körper- und Luftfeuchte 
- bei erhöhter Temperatur 
- bei frühzeitiger Belastung 
- bei Zunahme der Spannungen 
- bei abnehmender wirksamer Körperdicke. 
Am umfangreichsten ist das Druckkriechen des Betons untersucht worden. 
Die dabei gewonnenen Erkenntnisse sind in unterschiedliche Kriechansätze 
eingeflossen, von denen der Summenansatz der in Europa gebräuchlichste 
ist. Nach ihm wird das Kriechen als die Summe des Fließens und der ver-
zögert elastischen Verformung dargestellt: 
(3.15) 
Der Summenansatz wurde in DIN 4227 /20/ und in die CEB/FIP-Mustervor-
schri ft /12/ aufgenommen. Seine Herleitung ist /86/ zu entnehmen. Aus-
führl i ehe Erläuterungen zu den Kri echtheori en und rheol ogi sehe Mode 11 e 
finden sich z.B. in /59/ und /1/. Nachfolgend wird geprüft, ob der Sum-
menansatz mit den in /86/ angegebenen Koeffizienten auch zur Beschreibung 
des Zugkriechens von jungem Beton geeignet ist. 
Es existieren nur wenige Untersuchungen zum Zugkriechen des Betons /79, 
58/. Ein darauf abgestimmtes Kriechgesetz ist nicht bekannt. Rostasy und 
Alda /79/ haben Kriechversuche unter Druck- und Zugbeanspruchung an zy-
lindrischen Versuchskörpern (d: 200 mm, 1 : 1,4 m) durchgeführt.Sie ver-
wendeten stets den gleichen Beton mit 310 kg Zement PZ 45 F (w/z : 0,56) 
und belasteten die Körper im Alter von 2, 7 und 28 Tagen. Die Belastung 
betrug rd. 0,27 ßw bzw. 0,5 ßz, sie wurde 42 Tage konstant gehalte~. Die 
Versuchskörper waren durch eine dichte Kunststoffhaut vor dem Austrocknen 
während des Versuchs geschützt; ihr Kriechverhalten kann daher auf mas-
sige Bauteile übertragen werden. 
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Im Bild 3.6 ist das Ergebnis eines Druckkriechversuchs (t0=2d) aufgetra-
gen. Des weiteren enthält es die Annäherung durch einen l ogari thmi sehen 
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:::-.::.:=- ------- / i Druckkriechen to = 2 d 
6810 20 4060 
Belastungsdauer (t-to) ldl 
(3.16) 
Bild 3.6: Vergleich der Ergebnisse von Druckkriechversuchen mit Rechen-
ansätzen 
Scharparameter sind die Grundfließzahl 'Pm und der Beiwert kw für die 
wirksame Dicke, der in die kf-Funktion des Fließens eingeht. Es zeigt 
sich, daß der Summenansatz Gl. (3. 16), unabhängig von der relativen 
Luftfeuchte,das Druckkriechen des jungen Betons nicht beschreiben kann. 
Dies gilt auch dann, wenn, wie in Gl. (3.16) vorausgesetzt, die Kriech-
zahl IP aus dem Kriechmaß nK=lp/E mit dem E-Modul im Alter von 28 Tagen be-
rechnet wurde. Die gestrichelte Gerade in Bild 3.6 zeigt die ent-
sprechende Auswertung. Die Kriechkurven der übrigen Zug- und Druck-
kriechversuche von /79/ verlaufen zu jener des Bildes 3.6 affin, weshalb 
Gl. (3.16) als zu ihrer Beschreibung ungeeignet verworfen wird. Vielmehr 
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Bid 3.9: to= 28d 
6810 20 4060 
Belastungsdauer (1- to) I dl 
Vergleich der Ergebnisse von Zugkriechversuchen mit Rechenansatz 
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In den Bildern 3.7 bis 3.9 ist auf der logarithmischen Abszisse die Be-
lastungsdauer t-t0 aufgetragen. Die Versuchsergebnisse liegen in guter 
Näherung auf einer Geraden und folgen der Funktion: 
'P (t, to) = a (to) + b(to) · ln (t - to) (3.17} 
Die Bilder 3.7 bis 3.9 zeigen die Zugkriechverläufe für unterschiedliche 
Belastungsalter t 0 im Versuch und nach Gl. (3.17}. Die Koeffizienten a 
und b in Gl. (3.17} wurden durch Vergleich (Bild .3.10) als mit t 0 linear 
abnehmend festgelegt. Damit erhält man folgenden Ansatz für die Zug-
kriechzahl des jungen Betons: 
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.____..._ _ ...__..__ _____ ...._ ____ ...__, 0.02 
0 2 7 1) 20 28 30 
Belastungsalter t0 !dl 
Bild 3.10: Koeffizientenvergleich Zugkriechen von jungem Beton 
(3.18} 
Hierin sind t und t 0 in Tagen einzusetzen. Der Gültigkeitsbereich von Gl. 
(3.18) wird mit 
2 d ~ to ~ 28 d und 
2d<t~70d } (3.19) 
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abgegrenzt. Die Kri echzah 1 4lz ist auf den E-Modul bei Be 1 astungsbegi nn 
bezogen: 
IPz (t, to) = EK<t,ta> = EK Ct.to> E ( t ) Eet (to) o Cto> z 0 (3.20) 
Die Auswertung der Druckkriechversuche von /79/ führt auf ein mittleres 
Verhältnis 
IPz = 0,81. 
IPD 
das mit t leicht ansteigt. 
3.4.3 Zugrelaxation des jungen Betons 
Der Kriechansatz Gl. (3.18) wird nun in einen Relaxationsansatz über-
führt, der mit den Ergebnissen von ebenfa 11 s in /79/ berichteten Zug-
re 1 axati onsversuchen verifiziert werden soll. Dabei erweist sich der 
Ansatz von Trost /108/ 
Ow (t,to): l - lf) (t, to) 
o2 Ct0) 1 • p ll)(t, to> (3.21) 
a 1 s für jungen Beton geeignet, wenn man den Re 1 axat i onskennwert p zu 1 
setzt. Der Kennwert p berücksichtigt den Einfluß der Alterung auf das 
Kriechen während der Belastungsdauer bei zeitveränderlicher Spannung. 
Auch während der Re 1 axati on altert der Beton. Vernach 1 ässi gt man aber 
diesen Effekt, dies geschieht bei p = 1, so wird die Restspannung gering-
fügig überschätzt. Der Fehler ist umso kleiner, je kürzer die Belastungs-
dauer t-t0 ist. Trotz der ausgeprägten Alterung des jungen Betons bewegt 
sieh der Kennwert p dann gegen 1. Vergleichsrechnungen für einen im Alter 
von 2 Tagen be1asteten Beton ergaben nach 7 Tagen unter Last einen Wert 
p "'0,95. Damit ist die Näherung p = 1 für das vorliegende Problem bes-
ser geeignet als der von Trost /108/ vorgeschlagene Mittelwert p = 0,8, 
der im Hinblick auf den Endwert der Relaxation festgelegt wurde. 
Mit Gl. (3.18} geht Gl. (3.21) über in 
Ow(t,to) _ 1 
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6810 20 4060 
Belastungsdauer (t-ta) [dl 
Vergleich der Ergebnisse von Zugrelaxationsversuchen mit Rechenansatz 
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Die Bilder 3. 11 bis 3. 13 zeigen die Auswertung von Gl . ( 3. 22) für drei 
Belastungsalter im Vergl ei eh mit den Ergebnissen der Zugre 1 axationsver-
suche von /79/. Die leicht gekrümmten Kurven nach Gl. (3.22) stimmen gut 
mit den ebenfalls eingetragenen logarithmischen Anpassungen überein. 
Damit ist ein Zugrelaxationsansatz gefunden, der in den durch Gl. (3.19) 
festgelegten Grenzen gültig ist. Mit ihm können die Relaxationsfunktionen 
für beliebige Belastungsalter erstellt werden, siehe Bild 3.14. 
- 0 },.... .... ~ 1,0 '-' N t) 



















6d 7d 8d 
5 6 7 8 9 10 
Betonalter t [dl 
Bild 3.14: Spektrum der Relaxationsfunktion für Zugbeanspruchung bei 
unterschiedlichem Belastungsalter 
Sie enden bei einem Betonalter von 9 Tagen, weil dann der Temperaturaus-
gleich meist so weit fortgeschritten ist, daß der crw-Verlauf sein }1aximum 
überschritten hat. Vergleicht man die Punkte mit gl ei eher Be 1 astungs-
dauer, aber unterschiedlichem Belastungsalter, so stellt man einen 
leichten Zuwachs von crw(t, t 0)!crz(t0) mit der Zeit fest. Hierdurch wird 
ein zweiter Alterungseffekt ausgedrückt, der bei einem allmählichen Span-
nungsaufbau zu berücksichtigen ist. Im Gegensatz zu dem zuvor erwähnten 
Effekt, der den Spannungsrückgang bei der Relaxation begleitet, führt er 
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zu höheren Restspannungen. Bild 3.15 zeigt dies schematisch für drei 
unterschi edl i ehe Spannungsgeschichten. Trost beschrieb bei de Alterungs-
einflüsse in /107/. 
Oz 
Endwert 0 00 
0 
Spannungsanstieg 
zugig schnell langsam 
/.,,...-::;. ,,,.,,,...--
/
/ A A /,/' 
'-'Ow1 < '-"Ow2 / /// 




lo Betonalter t 
Bild 3. 15: Abhängigkeit der Restspannung aw( t} von der Geschwi ndi gkei t 
des Spannungsanstiegs (schematisch} 
Wei 1 auch der 1 etztgenannte Alterungseffekt nur schwach ausgeprägt ist, 
kann auch er bei überschlägigen Berechnungen vernachlässigt werden. Für 
so l ehe Zwecke werden die Re 1 axat i onsbei werte der Tabe 11 e 3. 3 empfoh,l en, 
die auf der für t 0 = 3 Tage gültigen Kurve des Bildes 3.14 basieren. Sie 






























Bezug: Ez (t0) 
Restspannung 
nach Relaxation 
t .s_ 9d 
2d.:::. t 0 .:::. Bd 
Tabe 11 e 3. 3: Übersch 1 ägi ge Rel axati onsbeiwerte für jungen Beton unter 
Zugbelastung 
Die Einflüsse eines geänderten wirksamen Betonalters (siehe Gl. (3.2)) 
oder einer geänderten Zementsorte können aus den Versuchen /79/ nicht ab-
geleitet werden. Deshalb wird auf den durch Gl. (3.16) beschriebenen Sum-
menansatz zurückgegriffen. In ihm ist der verzögert el asti sehe Verfor-
mungsantei l allein von der Belastungsdauer (ohne Berücksichtigung des 
Reifegrades) abhängig. Der Beiwert kf für den Fließanteil wächst dagegen 
mit der Zeit und mit steigender Zementgüte an. 
Im Bild 3.16 ist die kf-Funktion des Fließanteils über einer logarith-
mischen Zeitachse aufgetragen worden und hat dort im Bereich t< (10 - 30) 
Tage einen annähernd linearen Verlauf. Anhand der eingezeichneten 
Beispiele läßt sich erkennen, daß weder die Zementsorte noch der ~ife-
grad die Differenz kft - kftO verändern. Dies gilt auch für alle anderen 
Werte von dw. Damit ist Gl. (3.18) maßgebend für Zugkriechvorgänge, die 
mit dem Abfluß der Hydratationswärme im Zusammenhang stehen, ungeachtet 
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3 
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Betonalter t [dl 
Bi 1 d 3. 16: Ei nf1 uß von Zement und Reifegrad auf den Bei wert kf der 
Fließverformung /86/ 
Im Falle spät einsetzenden Zwangs, der auf reifen Beton trifft, muß auf 
den Kriechansatz Gl. (3.16) zurückgegriffen werden. 
3.5 Elastische Verformungen des Betons bei Druck- und Zugbeanspruchung 
3.5.l Bestimmung des Druck-E-Moduls 
Streng genommen ist die Elastizitätstheorie auf Beton nicht anwendbar, 
weil dessen a- E -Linie nichtlinear verläuft. G1eichwoh1 darf man für 
Druckspannungen unter ß0/3 das Hooke'sche Gesetz anwenden, das durch den 
Druckelastizitätsmodul beschrieben wird. Regeln zur experimentellen Be-
stimmung des Druck-E-Moduls enthält DIN 1048, Teil l. Sie beziehen sich 
auf den Sekantenmodu1 des 11. Belastungsastes bis ßD/3. 
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Der E-Modul hängt u. a. von der Betonzusammensetzung, vom Erhärtungsgrad 
und von der Betonfeuchte ab /9/. Er nimmt mit dem Alter, der Festigkeit 
des Zementsteins, dem E-Modu l der Zuschläge, der Bel astungsgeschwi ndi g-
keit und mit dem Feuchtegehalt zu und mit der Temperatur ab /77/. Wegen 
der Schwankungsbreite des Druck-E-Moduls um bis zu ~ 50% bei Variation 
der Zuschläge /71/ ist für genaue Berechnungen seine experimentelle 
Besti!llllung unerläßlich. 
In DIN 1045 /19/ sind Richtwerte des E-Moduls für die verschiedenen 
Betonfesti gkeitskl assen angegeben, die auf der Auswertung von Versuchen 
beruhen. Sie ge 1 ten für ein wirksames Betonalter von 28 Tagen. Mit dem 
empirischen Ansatz von /86/ 
(3.23) 
erhält man Ergebnisse, die mit den Angaben in DIN 1045 gut übereinstim-
men, wenn für ßw die Serienfestigkeit eingesetzt wird. Durch die Faktoren 
kb und pb wird in /86/ der Einfluß einiger ausgewählter Zuschläge berück-
sichtigt. In Ermangelung umfassender Angaben kann man vereinfacht setzen: 
(3.24) 
me Berücksichtigung baustellenüblicher Überfestigkeiten nach Gl. (3.11) 
führt mit Gl. (3.24) auf E-Moduln, die um rd. 5% über den in DIN 1045 
angegebenen liegen. Bild 3.17 zeigt die Ergebnisse der geschilderten em-
pirischen Ansätze und jene des CEB/FIP-Ansatzes / 12 /: 
Ecm = 9500 (fck + 8)113 (3.25} 
Einige Versuchsergebnisse, dargestellt in Abhängigkeit von der mittleren 
Würfeldruckfestigkeit, wurden ebenfalls in Bild 3.17 eingetragen. Sie 
machen deutlich, daß die vorgestellten Ansätze nur einen groben Anhalt 
darstellen und daß sie den Druck-E-Modul in vielen Fällen überschätzen. 
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Bild 3.17: Vergleich von gemessenen und berechneten E-Moduln 
3.5.2 Der E-Modul bei zentrischer Zugbeanspruchung 
Die E-Moduln für Zug- und Druckbelastung sind nicht gleich. Während bei 
Druckbelastung ab Beanspruchungsbegi nn eine progressiv zunehmende Krüm-
mung der Spannungs-Dehnungslinie festzustellen ist, erhält man bei Zug-
be 1 astung einen über den gesamten Beanspruchungsberei eh nahezu 1 i nearen 
Verlauf. Damit ist es in den meisten Fällen ausreichend, den Zug-E-Modul 
aus der Steigung der Tangente im Ursprung abzuleiten, wei 1 sieh der so 
erhaltene Wert vom Sekantenmodul kaum unterscheidet. In /77/ wird vorge-
sch 1 agen, den Zug-E-Modul gl ei eh dem Ursprungsmodul für Druckbe 1 astung 
anzunehmen, womit dieser, wie auch in der Praxis beobachtet, stets etwas 
größer als der Druck-E-Modul ausfällt. 
Rechenansätze für den Zug-E-Modul sind nicht bekannt. Auch die wenigen 
vorhandenen Versuchsergebnisse sind wegen fehlender Angaben zur Versuchs-
durchführung in den Regelwerken kaum miteinander vergleichbar. Meist wer-
den die Zugkräfte über angeklebte Kopfplatten in Prismen oder Zylinder 
eingeleitet. In /79/ wird über Versuche an langen Zylindern d = 200 mm 
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berichtet, in denen die Steigung der Sekante zwischen au= O und 
0'0 = 0,5 · ßz bei der ersten Belastung bestimmt wurde. Entsprechende 
Druckproben wurden unter sonst gleichen Bedingungen bis cr 0 = 0,27· ßw 
belastet. Die Ergebnisse sind in Bild 3.17 wiedergegeben. Das Verhältnis 
der E-Moduln beträgt Ez28/ED28 = 1,15. 
Angesichts der großen Streuungen des E-Moduls ist es vertretbar, die in 
DIN 1045 angegebenen oder nach Gl. (3.24) berechneten E-Moduln dann für 
Druck- und Zugbeanspruchung gleichermaßen anzusetzen, wenn keine Ver-
suchsergebnisse vorliegen. Sind nur Spannungs-Dehnungslinien unter Druck-
belastung bestimmt worden, so kann der hieraus abgeleitete Ursprungsmodul 
als Zug-E-Modul interpretiert werden. Wenn jedoch nur der Zahlenwert des 
Druck-E-Moduls (Sekantenmodul) bekannt ist, kann man den Zug-E-Modul über 
die Beziehung 
Ez2s = 1, 15 Eo2s (3.26) 
abschätzen. 
3.5.3 Zeitliche Entwicklung des Ursprungsmoduls 
Die vorstehenden Bemerkungen gelten für Beton mit einem wirksamen Alter 
von 28 Tagen. Für den jungen Beton ist ein geringerer, altersabhängiger 
E-Modul anzusetzen. In /86/ wird ein Faktor ke des Elastizitätsmoduls für 
Druckbeanspruchung in Abhängigkeit von der zeitlichen Entwicklung der 
Druckfestigkeit angegeben: 
1, _ k113_ E0(t,t0) 
"- - t - E0 (28) 
(3.27) 
Empirische Formeln zur Beschreibung von ke und kt sind in /110/ ange-
geben, grafische Darstellungen enthält /86/. 
In Bild 3.18 sind die Ergebnisse der Versuche /79/ zur E-Modul-Bestim-
mung, jetzt für unterschiedliche Betonalter, dargestellt. Die Kurven 
zeigen die Abminderung der E-Moduln ED28 und Ezza nach Gl. (3.27). Man 
erkennt, daß insbesondere die zeitliche Entwicklung des Zug-E-Moduls 
durch den Faktor ke zutreffend beschrieben wird. Demgegenüber werden die 
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Versuchsergebnisse von Wei gl er/Karl /111 / 1 eicht unterschätzt, wenn man 
den im Alter von 14 Tagen bestimmten Wert als Basis ansetzt. 
20000 
o /79/ PZ 35 F, w/z = 0.56 
Sekanlenmodul 0•0.271lo bzw. O•O.Sßz 
• /111/ Zug. PZ 35 F. w/z= 0.55 
Sekantenmodul O - 0. 025 %. 
-- Abmindert.M'lg von E2a mit k. 
---- A.bminder'-Slg von E14 mit k• 
7 14 28 
Betonalter ldl 
Bild 3.18: Zeitliche Entwicklung des E-Moduls 
3.6 Zugbruchmechanismus 
3.6. 1 Vollständige Spannungs-Dehnungslinie 
Der Mechanismus des Zugbruchs von Beton ist in den vergangenen Jahren 
sehr intensiv studiert worden /73, 89/. Bild 3.19 zeigt schematisch die 
sogenannte vo 11 ständige cr - E -Linie bei zentrischem Zug, die in dieser 
Form und mit dem fallenden postkritischen Ast nur im dehnungskontrol-
lierten Versuch E= const. gewonnen werden kann (beim kraftkontrollierten 
Versuch mit ä = const. kann das Maximum max a = ß Zw nicht überfahren 
werden). Aus versuchstechnischen Gründen werden solche Versuche stets an 
beidseitig gekerbten Versuchskörpern durchgeführt. Die folgenden Aussagen 




Bild 3.19: Vollständige cr-e:-Linie des Betons bei Zugbelastung 
Das stabi 1 e Ri ßwachstum beginnt, ausgehend von z.B. Gefügeschwi ndri ssen 
ab 1/3 bis 1/2 ßzw• es wird ab rd. 0,7 bis 0,8 ßzw deutlich merk~ar durch 
das Ab krümmen von der Hooke' sehen Geraden. Ein makroskopischer Trennri ß 
wird erst nach dem Überfahren von ßzw wahrnehmbar, bei einer Dehnung von 
rd. 0, 15 bis 0, 2° / oo. Die Werkstofftrennung, a 1 so der rea 1 e Zugbruch, 
findet erst nach großen Dehnwegen (genauer: Verformungen in der Ri ßpro-
zesszone, strai n softeni ng) statt. Der postkri t i sehe Zugwiderstand wird 
durch Zugverzahnung und Scherverbund der Zuschl agkörner mit der Zement-
steinmatrix erzeugt, die phänomenologische Erklärungen der Vorgänge Riß-
verzweigung und-arretierung sowie Dissipation von elastischer Energie 
durch Rißoberflächenbildung darstellen. Wichtig ist die Feststellung, daß 
der Zugbruch nicht linearelastisch-spröder, sondern linearelastisch-plas-
ti schentfesti gender Natur ist. Damit wird die Norma 1 spannungshypothese 
des Zugversagens von Beton durch eine el astop 1 asti sehe Bruchhypothese 
abgelöst. 
Die vollständige Spannungs-Dehnungslinie des gezogenen Betons ist~ in der 
letzten Zeit für das Studium des Zugversagens unbewehrter Berei ehe be-
nutzt worden /37, 89/. Am Anfang stand die Suche nach der Erklärung, 
warum die Biegezugfestigkeit größer ausfällt als die zentrische Zug-
festigkeit. Heute werden komplexere Fragestellungen behandelt. 
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Zur Diskretisierung gezogener Betonbereiche darf aber die a - E -Linie 
nicht als konti nuumsmechani sehe Stoffeigenschaft eines beliebig großen 
oder kleinen Volumenelements aufgefaßt werden. Weil der fallende Ast von 
der Betonstruktur {Sieblinie, Zuschlaganteil, maximale Korngröße u.a.m) 
abhängt, stellt er eine Struktureigenschaft dar. 
3.6.2 Strukturelement und Stoffgesetz 
Wenn man a 1 so die Ci- E -Linie zu einem Stoffgesetz mode 11 i ert, so muß dies 
im Zusammenhang mit einer Struktureinheit geschehen, die auch die 
kleinste Di skreti si erungsei nheit darstellt. Ivanyi /35/ prägte den Be-
griff der repräsentativen Vo 1 umenei nhei t ( RVE) für ein kubisches Struk-
turelement, dessen Kantenlänge in Abhängigkeit vom mittleren oder Größt-
korndurchmesser festgelegt wird. Von König/Jahn /44/ wird die Würfelkan-
tenlänge der RVE mit 
de: = 2,3 · max OK {3.28) 
angegeben. Das mechanische Verhalten der RVE muß nun durch ein Stoffge-
setz beschrieben werden. Hierzu existieren zahl rei ehe Vors eh 1 äge, Bild 
3.20 zeigt zwei von ihnen /73, 89/. 
Scheidler /89/ 
( 0 tu 1,2tu 





Meßlänge 35 mm 
Bild 3.20: Stoffgesetze für Strukturelemente bei Zugbelastung 
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3.6.3 Auswirkung einer Zugspannungsgradiente 
Die Zugbruchkraft eines mittig gezogenen unbewehrten Betonstabs ist vom 
abfallenden Ast der cr- E -Linie unabhängig. Der maßgebende Werkstoffwert 
im konstanten und homogenen Spannungsfeld ist die Zugfestigkeit. Die Ge-
samtverformung setzt sieh aus den Verformungen der Ri ßprozesszone und 
jenen der elastischen Restbereiche zusammen. 
Die Vorstellung eines aus Strukturelementen zusammengesetzten Betonquer-
schnitts gewinnt dann eine Bedeutung, wenn eine Spannungsgradiente, etwa 
bei Biegebeanspruchung oder bei Eigenspannungen, vorhanden ist. Diese 
durchwandert die RVE, wobei deren Volumen allmählich von einer Seite zur 
anderen durchplastiziert. Dabei geraten immer mehr Volumenanteile der RVE 
vom elastischen auf den abfallenden Ast der cr- E -Linie, bis ein labiler 
Spannungszustand zum Versagen der RVE führt. 
Vereinfachend kann auf den Einbezug des abfa 11 enden Astes der cr - E -Linie 
in die Überlegungen verzichtet werden, wenn als Grenzkriterium für die 
RVE das Überschreiten der Zugfestigkeit durch die über die Abmessungen 
der RVE gemittelten Zugspannungen (siehe Bild 3.21) definiert wird. An-
stelle der theoreti sehen Randspannung wird dann die mittlere Spannung 
über die (untere) RVE der Zugfestigkeit gegenübergestellt. Risse können 
nur dann auftreten, wenn die Ausdehnung des Zugspannungskeils etwa gleich 
der Kantenlänge dE oder größer ist. Die Rißl änge ist theoretisch stets 
ein ganzzahliges Vielfaches von dE. 
Bedingung für Einrisse: Om = J_ 
de 
dE J Oz dy "' ßz„ 
y=O 




3.7 Entwicklung der Zugbruchdehnung 
Die Bruchdehnung des jungen Betons ist eine zeitveränderliche Größe, denn 
die Entwicklung der Zugfestigkeit und des Zug-E-Moduls vollzieht sich 
nicht synchron. Beim Übergang von Frischbeton (grüne Phase) zum Festbeton 
im Alter von 6 bis 12 Stunden tritt ein Minimum der Bruchdehnung auf. 
Bild 3.22 zeigt den qualitativen Verlauf der Zugbruchdehnung nach Wierig 
/114/. Das Bruchdehnungsminimum 1 i egt bei Druckbe 1 astung später, 1 bis 3 
Tage nach dem Betonieren. Danach wächst die Bruchdehnung langsam an. 
Zwangbeanspruchungen aus dem Abfluß der Abbindewärme treffen auf diesen 
ansteigenden Ast der Kurve. Das Minimum der Bruchdehnung ste 11 t demnach 
kein Kriterium für Zugversagen dar. 
ö 0.4 ~ 
"' cn Q3 













1d 2d 7d 10d 28d 
Betonalter t 
Bild 3.22: Zeitliche Entwicklung der Zugbruchdehnung von jungem Beton 
/114/ 
Zugversuche von Weigler/Karl /111/ an Proben aus B 35 mit konischen 
Köpfen erbrachten Bruchdehnungen zwischen 0,08 und 0, 1°/0 0 für Beton, der 
zwischen 2 und 14 Tagen alt war. Ergebnisse in gleicher Größenordnung hat 
Wierig /112, 113/ in Form von Bruchbiegepfeilen biegebeanspruchter 
Betonplatten aufgezeichnet. Die Betonbruchdehnung im Bauwerk wird stets 
kleiner ausfallen als solche an Laborproben oder auf indirektem Wege 
bestimmten Werte. Die Gründe hierfür sind die gleichen wie in Abschnitt 
3.3.2 anhand der Zugfestigkeit erläutert. Aus den Verläufen der wirksamen 
Betonzugfestigkeit und des Zug-E-Moduls lassen sich praxisgerechte 
Betonbruchdehnungen über die Beziehung 
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ableiten. Bild 3.23 enthält das mit Gl. (3.29) ermittelte Ergebnis für 
einen "guten" Beton B 35 mit ßwza = 49 N/mm2 und Ezza = 36000 N/mm2 • Die 
wirksame Zugfestigkeit wurde mit ßzw(t = 28d) = 2,0 N/mm2 eingesetzt. 
Damit erhält man Betonbruchdehnungen im Bauwerk unter O, 05° / 0 0 bis zu 
einem Betonalter von rd. 7 Tagen. Bei Betonen niedriger Festigkeitsklas-
sen oder bei Verwendung von L-Zementen kann dieser Wert unter 0,03° / oo 
absinken. 
N 40000 N4 j E I .?; 













ßz-ll•28dl=Q62 Q24 l49)"i.2,oN/mm2 
ßw2a• 49 N/mm2 
7 14 28 
Betonalter t (dl 
Bild 3. 23: Bei spiel für die Entwicklung der Betonzugbruchdehnung bei 
Kurzzeitbelastung 
Die vorstehenden Überlegungen gelten für Beton, der im Kurzzeit'l_ersuch 
zügig bis zum Bruch belastet wird. Durch Kriechvorgänge, die gleichzeitig 
mit der Spannungsrelaxation ablaufen, werden bei langsamer Belastung die 
Bruchdehnungen erheblich größer als im Kurzzeitversuch ausfallen. Bild 
3. 24 zeigt den Zuwachs an Zugbruchdehnung in pri nzi pie 11 er Darste 11 ung 















6 7 6 
Betonalter [dl 
Bild 3.24: Prinzipieller Verlauf der Zugbruchdehung bei unterschied-
lichen Belastungsgeschwindigkeiten 
Aussagen über das Maß der Zugbruchdehnung bei langsamer Be 1 astungsge-
schwi ndi gkeit lassen sieh nur aus Versuchen ableiten. Lei der sind Ver-
suche mit dieser Zielrichtung an jungem Beton bislang nicht durchgeführt 
worden. Lediglich die in /40/ berichteten Ergebnisse zeigen die beschrie-
bene Tendenz auf (Bild 3.25). Sie wurden aus Zugversuchen an sehr jungen 
Betonen (t ~ 24h) abgeleitet, indem die Zeitspanne vom Belastungsbeginn 
bis zum Bruch variiert wurde. Zwar betrug der Höchstwert dieser Zeit-
spanne nur 90 Minuten, die Zunahme der Zugbruchdehnung in diesem Bereich 
erreichte für den 24 Stunden alten Beton aber immerhin 25%. Aus den 
Kurven des Bildes 3.25 kann man schließen, daß die Zunahme der Zugbruch-
dehnung bei Betonen im Alter von 2-7 Tagen für die dargestellten Be-
lastungsgeschwindigkeiten weniger ausgeprägt sein wird (Kurven werden 
flacher). Längere Belastungszeiten von z.B. 5 Tagen steigern jedoch die 





























5 60 90 5 60 90 
Dauer der Zugbeanspruchung bis zum Bruch Ctr-to> [mini 
Bild 3.25: Zugbruchdehnung junger Betone bei verzögertem Spannungsaufbau 
/40/ 
In Ermangelung von durch Versuche abgesicherten Angaben über den Zuwachs 
der Zugbruchdehnung wird angenommen, daß dieser etwa affin zum Zug-
kriechen erfolgt. Mit Gl. (3.22) erhält man die Zugbruchdehnung bei ver-
zögertem Spannungsaufbau zu 
(3.30) 
Wendet man diese Gleichung auf die in Bild 3.25 dargestellten Beispiele 
an, so erhält man einen Bruchdehnungszuwachs von nur 12% nach 90 Minuten 
Belastungsdauer. Er ist deutlich kleiner als in /40/ angegeben. Damit ist 
es hi nrei eh end, zur Beurteilung des Zugversagens von gezwängten Beton-
bauteilen die Spannung aw(t) der wirksamen Zugfestigkeit ßzw<tl gegen-
überzustellen. 
3.8 Ein Ausfallkettenmodell für zentrischen Zug 
Das nachfolgend skizzierte Modell ermöglicht es, Ort und Zeitpunkt eines 
makroskopi sehen Risses in einem zentrisch gezogenen Betonkörper mit be-
1 i ebi gen Abmessungen analytisch zu bestimmen. Der Körper bestehe aus 
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kubischen RVE, deren Anzahl n von der Geometrie und dem Größtkorn 
abhängt. Die RVE sind regelmäßig in Schichten angeordnet. 
Die Betonzugfestigkeit innerhalb des Stabes wird nach /87 / als norma 1-
verteil t angenommen und Eckwerte zunächst vereinfacht wie folgt festge-
1 egt: ßzm = 2,0 N!mm 2 , ßzs% = 1,0 N/mm2 , ßzg5% = 3,0 N/mm
2
• Sodann werden 
n Werte ßzi aus diesem Streuband bestimmt und über einen Zufallsgenerator 
(Pseudo-Zufallszahlen) den RVE im Zugstab zugewiesen. Bild 3.26 zeigt ein 
solches Mode 11 und auch das angenommene Material verhalten: Idea 1-e l a-
st i sch bis zum Erreichen von ßzi' danach ideal-plastisch. Das Verhalten 
nach dem Auftreten des Gefügerisses in der RVE entspricht damit dem eines 
Fließgelenks. Hierdurch wird berücksichtigt, daß nach dem Versagen des 
Haftverbunds noch Zugkräfte über die Zementmatrix übertragen werden. Der 
ideal-plastische Verlauf stellt eine Näherung dar, die den Widerstand der 
betroffenen RVE überschätzt. 
, ~-- / 








Anzahl der RVE n = i · k E 
Bild 3.26: Modell eines Zugstabes 
Nach dem durch das Erreichen von ßzi charakterisierten "Ausfall" von RVE 
übernehmen die intakten Elemente der betroffenen Schicht mehr Lastan-
teile als Elemente ungeschädigter Schichten. Wegen der Zufälligkeit der 
ßzi-Verteilung ist die Festigkeitsrangfolge nicht mit der Ausfallreihen-
folge identisch. Wenn man voraussetzt, daß der E-Modul konstant ist und 
die Querschnitte (Schichten) eben bleiben, dann wird die Position einer 
RVE innerhalb der Schicht bedeutungslos. Die Dehnung der Elemente ist in 
jeder Schicht einheitlich, jedoch von Schicht zu Schicht verschieden. Der 
Bruch tritt ein, wenn alle Elemente einer Schicht ausgefallen sind. Ziel 
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der Untersuchung ist es, die dann, bezogen auf den ungeschwächten Brutto-
querschnitt, anliegende Spannnung zu ermitteln und dem normalvertei lten 
Zugfestigkeitsspektrum gegenüberzustellen. 
Bild 3.27 zeigt die Ausfallkette eines einfachen Zugstabes aus nur 20 RVE 
in 5 Schichten, dargestellt anhand der Spannungen in jeder Schicht. Die 
Schrittweite wird durch die Ausfälle bestimmt. Die beim Riß im 9. Schritt 
anliegende Spannung beträgt rd. 1,7 N/mm2 • Sie entspricht der 32%-Frak-
til e der vorgegebenen Zugfesti gkei tsverteil ung. Die Zugfestigkeit der-
jenigen RVE, deren Ausfall letztlich den Riß einleitet (84), liegt deut-
1 i eh höher. Der Spannungs-Dehnungs-Ver 1 auf des Zugstabes weicht im Zuge 
des Ausfalls von Elementen von der ideal-elastischen Linie ab. 
;. 2J) ;. 2.5 
E Jlz., E 
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Bild 3.27: Ausfallkette eines Zugstabes aus 20 RVE 
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Um zu klären, welchen Einfluß die Geometrie eines Zugstabes auf jene 
Spannung hat, bei der der makroskopi sehe Riß eintritt, wurde mit Hilfe 
einer Rechen an 1 age eine Si mul ati on durchgeführt. Mit den o. a. Vorgaben 
wurden Ausfallketten für Zugstäbe aus je 3000 Elementen berechnet, wobei 
die Stabsch 1 ankheit >.. = k/-/T variiert wurde. Für vorgegebene Werte ). 
wurden je 25 Durchläufe mit zufälliger Zuweisung der Einzelfestigkeiten 
durchgeführt. Die Ergebnisse sind in Bild 3.28 aufgetragen. Das Streuband 
im oberen Teil des Bildes gibt den Einfluß der Zugfestigkeitsverteilung 
wieder. Im unteren Teil ist jener mittlere Frakti1 enwert der Zugfesti g-
kei t angegeben, der der beim Riß anliegenden Spannung entspricht. Dieser 
Wert nimmt mit wachsender Schlankheit ab. Steigt bei gleicher Schlankheit 
die Gesamtanzahl der RVE an, so nimmt auch der Fraktilenwert zu. 
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Bild 3.28: Ergebnis der Rechnersimulation von RVE-Ausfallketten 
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Bild 3.28 gilt allgemein bei normalverteilter Zugfestigkeit in Zugstäben, 
die aus 3000 RVE bestehen. Bei einem Beton mit max DK = 16 mm ist dies 
mit Gl. (3.28) z.B. ein Stab der Abmessungen 24x24x260 cm' mit X= 11. 
Eine Vertiefung des hier skizzierten statistischen Strukturmodells würde 
den Rahmen der Arbeit sprengen. Bei der praktischen Anwendung ist folgen-
des zu beachten: 
- Die vorgegebene Zugfesti gkeitsvertei 1 ung muß auf Proben mit den Abmes-
sungen einer RVE bezogen sein. 
- Es sollte ein Materialverhalten mit abfallendem Ast nach Erreichen von 
ßzi vorgegeben werden. 
- Zur Simulation von Fehlstellen, deren Ausdehnung die einer RVE über-
schreitet (Nester), sollte die Festi gkeitsdi fferenz benachbarter RVE 
zahlenmäßig begrenzt werden. 
Das vorgestellte Ausfallkettenmodell dient der Ermittlung der wirksamen 
Betonzugfestigkeit in Zugstäben bei Berücksichtigung der geometri sehen 
Randbedingungen. Dabei muß zumindest der Mittelwert der an Proben mit 
RVE-Abmessungen bestimmten Zugfestigkeit bekannt sein. Das Mode 11 1 äßt 
sich auf Bauteile mit Spannungsgradienten übertragen, indem die am Zug-
rand gelegene RVE-Ebene als Zugstab idealisiert wird (vergl. Bild 3.27). 
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4. ZWANG- UND EIGENSPANNUNGEN 
4. 1 A 11 gemeines 
Die in Abschnitt 2 beschriebenen Temperaturänderungen erzeugen Spannungen 
im Beton, wenn die eingeprägten Dehnungen behindert werden. Gleiches gilt 
für behinderte Sehwinddehnungen u.a .. Überlegungen zum Grad der Behinde-
rung folgen im Abschnitt 6. Mit den Materialeigenschaften des Betons von 
Abschnitt 3 so 11 hier ein Weg zur Berechnung der Spannungen aufgezeigt 
werden, die einerseits beim Temperaturzwang und andererseits infolge 
einer nichtlinearen Temperaturverteilung über den Querschnitt entstehen. 
Diese Spannungen sind, ebenso wie die Betonzugfestigkeit, zeitabhängig. 
Es geht also auch darum, einen kritischen Zeitraum während des Abflusses 
der Hydratationswärme abzuschätzen, innerhalb dessen mit Rissen zu 
rechnen ist. 
4.2 Zwangspannungen infolge des Abflusses der Hydratationswärme 
4.2.1 Zusammenhang zwischen Temperatur- und Spannungsgeschichte 
Um Aufschluß über die zeitveränderlichen Spannungen, die sich im Zuge des 
Temperaturausgleichs einstellen, zu erhalten, ist es erforderlich, die 
Temperaturen und die Spannungen ab dem Betonieren zu verfolgen. Diesen 
Weg hat Springenschmid et al. /102, 100, 101, 99/ bei den sog. Reißrah-
menversuchen eingeschlagen, um die Reißneigung unterschiedlicher Betonzu-
sammensetzungen im jungen Alter zu klären. 
Die pri nz i pi e 11 e Temperatur- und Spannungsentwi ck 1 ung von Versuchskör-
pern, die am Ort der Prüfung betoniert und total verformungsbehi ndert 
gelagert wurden, zeigt Bild 4.1 (Reißrahmenversuch). Dabei wurde die 
Umgebungstemperatur T1 nach zwei Zeitverläufen a und b geregelt. Nach 
einer anfänglichen Ruhephase steigt die Betontemperatur im Stadium II 
langsam an. Druckspannungen entwickeln sich erst im Stadium III, ab der 
ersten Nullspannungstemperatur T O 1. Zuvor ist keine meßbare Festigkeit 
vorhanden. Am Übergang zum Stadiu~ IV wird die Hydratationswärmeentwick-
lung vom Wärmeabfluß eingeholt und damit die maximale mittlere Betontem-
peratur max Tm erreicht. Zugspannungen entstehen ab der zweiten Nullspan-
nungstemperatur T0, 2 (Stadium V). Diese liegt weit über T0, 1. Bei T0, 2 
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0 : : Betonalter 
Bi 1 d 4. 1: Temperatur- und Zwangspannungsverl auf unter definierten Ab-
kühlungsbedingungen /99/ 
Nach /99/ nimmt die Reißneigung mit der 2. Nullspannungstemperatur 
T 0, 2:T mO zu. Die Re 1 axat i on der Zwangzugspannungen wird in Abschnitt 
3.4.3 beschrieben. 
In den Versuchen von Springenschmid wurden dünne Stäbe geprüft, die zur 
Simulation praktischer Bedingungen beliebig temperiert werden konnten. Um 
die Verhältnisse in massigen Bauteilen nachzubilden, wurden die Versuchs-
körper ab dem Entschalzeitpunkt definiert langsam abgekühlt. Wie aus Bild 
4.2 hervorgeht, nimmt die Reißneigung mit der Bauteildicke zu, weil die 
zweite Nullspannungstemperatur anwächst. Andererseits wird durch den ver-
1 angsamten Temperaturausg 1 ei eh die Zugrel axati on gegenüber dünnen Bau-
tei 1 en begünstigt. Zur Verminderung der Rei ßnei gung wird eine möglichst 
niedrige zweite Nullspannungstemperatur angestrebt. Dies ist durch eine 
Betonzusammensetzung mit niedriger Abbindewärme, durch eine niedrige 
Frischbetontemperatur und ggf. durch Kühlung zu erreichen. 
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Bauteildicke b1 < b2 < b3 
/ -- -- ' b2 .. /· 
?/ X 
.----~b, 1 ', 
.- 1 .......!. 
.......... 1 1-
............. __ 
Bild 4.2: Einfluß der Bauteildicke auf den Temperatur- und Zwangspan-
nungsverlauf /101/, schematisch 
Die Größe der Druckrelaxation läßt sich bestimmen, wenn man die maximale 
Bauteiltemperatur max Tm konstant hält, siehe Bild 4.3 /101/. Die geringe 
Druckrelaxation von rd. 0, 170 1 ist dadurch zu erklären, daß im vorlie-
genden Fall die Höchsttemperatur im Beton erst nach rd. 4 Tagen erreicht 
wird, während in der Praxis die Temperaturkurve schon nach der Hälfte 
dieser Zeit wieder abfällt, die Druckspannungen also den jüngeren Beton 
beanspruchen /101/. Das Maß der Zugrelaxation ist an der Abweichung der 
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Bild 4.3: Druck- und Zugrelaxation im Reißrahmen /101/ 
Zur Absenkung der zweiten Nullspannungstemperatur TmO und damit zur Min-
derung der Rißgefahr sind solche Betone günstig, die einerseits mit 
höheren aber nicht vo 11 ständig rel axi erenden Druckspannungen und ande-
rerseits mit stark relaxierenden Zugspannungen verbunden sind. Neben 
dieser schwer zu erfüll enden Forderung soll sieh der Beton möglichst 
langsam erwärmen und vor allem langsam wieder abkühlen. Zuschläge mit 
geringer Wärmedehnung sowie Luftporenbi l dner vermindern die Rei ßnei gung 
erheblich /101/. Das gleiche gilt für Quellmittel, die ihre Wirkung erst 
jenseits des plastischen Zustands entfalten, in der Bundesrepublik-jedoch 
gegenwärtig nicht zugelassen sind. 
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4.2.2 Berechnung der Zwangzugspannungen 
Zur Berechnung der Zwangzugspannungen in abkühlenden Betonbauteilen ist 
die Kenntnis des Verlaufs der mittleren Bauteiltemperatur ab T mO er-
forderl i eh. Mit der a 1 s konstant vorausgesetzten Temperaturdehnzah 1 ex T 
erhält man über Tm(t} :: TmO den Verlauf der freien Dehnung E0 (t}. Sie 
wächst, wie in Bi 1 d 4. 4b bei spie 1 haft für eine l m dicke Wand darge-
ste 11 t, innerhalb von rd. 7 Tagen auf einen Endwert an. Dann ist der 
Temperaturausgleich vollzogen. Der abfallende Ast der Temperaturkurve in 
Bild 4.4a entspricht etwa jener des Bildes 2.11 fUr b = 1 m. Welcher 
Anteil der frei angestrebte Dehnung infolge Zwang noch möglich ist, hängt 
vom Behinderungsgrad k ab (siehe Abschnitt 6): 
Ez (t) = - Eo (t) k = A Tm (t) a.r k 
= [Tmo-Tm(t)] <lr k 
mit 
(0 ~ k ~ 1) 
Hierbej zählt t ab dem zu Tmo gehörenden Alter t 0 • 
(4.1) 
Zur Spannungsermittlung benötigt man die zeitliche Entwicklung des Zug-
E-Moduls (siehe Abschnitt 3.5.3). Bild 4.4c zeigt den Verlauf von Ez(t) 
bei Vorgabe von Ez28 = 35000 N/mm
2
, Bild 4. 4d den damit berechneten 
Zwangspannungsverl auf a 0 ( t), bei dem der Einfluß der Relaxation noch 
nicht berücksichtigt wurde: 
Oo (t): Ez (t) Ez (t) (4.2) 
= (Tm0-Tm(t)] a.r k k.(t) Ez28 
Die beim jungen Beton sehr ausgeprägte Spannungsrelaxation reduziert 
a0(t} auf die tatsächliche Zwangzugspannung aw(t}. Wie nachfolgend ge-
zeigt werden wird, weist der Verlauf von aw(t) ein Maximum auf, kurz be-
vor der Temperaturausgleich vollzogen ist. Er fällt danach langsam wieder 
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Bild 4.4: Ermittlung der theoreti sehen Zwangspannung a O ab dem- Beton-
alter t 0=2d (Alter beim Ausschalen) - Beispiel 
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Eine zeitveränderliche Zwangdehnung Ez(t) nach Bild 4.4b führt nach Ver-
knüpfung mit dem ebenfalls zeitabhängigen E-Modul Ez(t) und der Relaxa-
tionsfunktion 
R (tx, t) = 1 + '9z (tx, t) 
auf die resultierende Zwangspannung zum Zeitpunkt tx: 
tx 






k a.r f ft lTmo -Tm (t)] ke (tx, t) R (tx, t) dt 
0 
(4.3) 
Da die Zeitverläufe von Ez und ke entweder nicht funktionalisiert sind 
oder aber in Form komplizierter mathematischer Formulierungen vorliegen, 
ist Gl. (4.3) i .allg. nicht geschlossen lösbar. Man greift deshalb meist 
auf inkrementelle Lösungen zurück, bei denen E z(t) in Form einer Deh-
nungssprungfunktion vorgegeben wird. Der Zeitbeiwert ke wird mit der Ver-
einfachung 
a 1 s schrittweise veränder lieh und je Dehnungsstufe bis zum betrachteten 
Zeitpunkt konstant angesetzt. Mit den Gln. (3.22) und (4.2) erhält man 
die einzelnen Glieder der gesuchten Spannungssprungfunktion zu 
äOw(tx,ti)= k a.r Ez2a ke(tj) lTmCti)-TmCti•ät)]· 
1 
1 + '92 Ctx, tJ 
(4.4) 
Hierin bezeichnet ti den Zeitpunkt des auslösenden Dehnungssprunges und 
tx den Zeitpunkt, für den das Restspannungsinkrement bestimmt wird. 
Die Auswertung einer beliebigen Zwanggeschi chte gemäß Bild 4. 5 ergibt 




Ow (tx)= EZ28 k a.r ~ kei {Tm [to+(i-l)At]-Tm(to+i At)}· 
1 
· 1 + 'Ilz (tx, to + i .At) ' 
wobei tx = n · t. t ist. Durch Einsetzen von Gl. (3.18) erhält man 
n 
Ow(tx)= Ez2ek a.T Lk.i{Tm[to+(i-1)At]-Tm(lo+iAt)}· 
i:1 












n==.::._ _ _..::.:..:: AOw4 
AOwJ 
lo At t, Betonalter t 
i= 1 2 3 4 5 6 . n 
(4.5) 
(4.6) 
Bild 4.5: Schrittweise Berechnung von ow bei beliebigem Zwangverlauf 
Bei der Grenzwertbetrachtung L:it -,.0, n -,.oo stellt der Bruch in der Summe 
die partielle Ableitung nach t dar. Dabei sind die Temperaturdifferenz 
und der Zeitbeiwert für den E-Modul als Konstante zu betrachten. Für die 
Integration jedoch, die auch beim Grenzübergang t.t-oauftritt, sind t.T 
und ke a 1 s Funktion von t aufzufassen. Damit erhält man die fo 1 gende 
Integralgleichung für die Ermittlung der Zwangspannung bei Berück-
sichtigung des Relaxationseinflusses zum Zeitpunkt t : 
tx X 
0w Ctx) = Ez2e k a.r f k. (t) [Tm0- Tm (t)] · 
to 
0,006 + ( O.l ;x02D;'1 t )• 0,001 In Ctx - t) . dt 
[1,4-0,006t+(0,1-0,001t) In (tx-t)]2 
(4. 7) 
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Ow (tx)= E22e k Clr J k. (t) [Tm0 -Tm (t)] · 
to 
· [- c,.~2)2 ] dt 
(4.8) 
Wird in die Relaxationfunktion Gl. (3.21) ein Relaxationskennwert \J * l 
eingesetzt, so wie von Trost /108/ vorgeschlagen, dann geht Gl. (4.8) 
über in tx 
Ow (tx) = E22e k <lr J ke (t) [Tm0 - Tm (t)] · 
to (4.9) 
· [- (1. :zlf>z)2] dt 
Der Gültigkeitsbereich der Gln. (4.8) und (4.9) ist durch 
2d ~ to ~ 28d 
eingegrenzt. 
Das Ergebnis einer Berechnung des Restspannungsverlaufs Ow(t) ist in Bild 
4.6 wiedergegeben. Es basiert auf dem in Bild 4.4d gezeigten Span-
nungsverlauf o0(t) und wurde unter Anwendung von Gl. (4.6) ermittelt. Bei 
einer Schrittweite von Lit = ld erhält man die in Bild 4.6 als "grob" 
bezeichnete Ow-Kurve. Nach abgeschlossenem Temperaturausgleich rd. 9 Tage 
nach dem Betonieren erhält man den Quotienten kR der Spannungen mit und 
ohne Relaxationseinfluß zu 
kR (t): Ow((t)) : Q,65 
Oo t 
Es sei darauf hingewiesen, daß dieses Verhältnis sich von dem durch Gl. 
( 3. 22) beschriebenen unterscheidet, weil hier von einer sieh bis zum 
Zeitpunkt t langsam aufbauenden Spannung o0(t) ausgegangen wird. 
Bei einer Schrittweite von nur 0,2d liegt die Ow-Kurve (fein) in Bild 4.6 
im ansteigenden Bereich höher, geht aber im Zuge des Temperaturausgleichs 
in die grobe Kurve über, so daß die Quotienten Ow/o0 beim Temperaturaus-
gleich etwa gleich ausfallen. Kontrollrechnungen haben gezeigt, daß sich 
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dieses Verhältnis bei weiterer Verkleinerung der Schrittweite kaum noch 
verändert. Weiterhin zeigte sich, daß kR über rd. 90% des Zeitraumes, der 
für den Temperaturausgleich benötigt wird, in guter Näherung als konstant 
angenommen werden kann: 
k (t) Ow (t) k t fu"r R = C1() Ct> = ons . 
5 k,,14t-OI =0.67=konst. 













/ / grobe Kurve 
/ / 
..,.,. __ ;"',,.,,. 
3 
Betonalter t ( d 1 
k·· 0.3!S0,44~574o.s,f6440.55f6620.5750.6680.s72 lh!iie K<nel 
Bild 4.6: Beispielhafte Spannungsberechnung 
(4.10) 
Der Zeitraum, in dem Gl. (4.10) Gültigkeit hat, entspricht jenem bis zum 
Erreichen von max aw. Für das Beispiel in Bild 4.6 beträgt kR ~ 0,67. Wie 
bereits aus Bild 3.15 qualitativ abzulesen ist, fällt der Wert kR ab, 
wenn die Zeit bis zum Temperaturausgleich länger wird. Das Ergebnis einer 
entsprechenden rechnerischen Auswertung ist in Bild 4.7 dargestellt. Da-
mit ist es möglich, eine Näherungslösung fUr Gl. (4.8) anzugeben, die 
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nach Einsetzen des Relaxationsfaktors kR aus Bild 4.7 zufriedenstellende 




2d ~ t 0 ~ 9d II 
a:: 




0,6 C +-- (Hol----+ C 0 0 
a. : r Ooe 
Ul 0,4 1 1 +' 1 Oo Ow 1 Ul 1 ,-< a, / 1 






a, ~/ 1 
Cl to 0 
N 0 a, 
2 4 6 8 10 20 
.0 
Zeit bis Temperaturausgleich (t-t0 ) [d] 
Bild 4.7: Abhängigkeit der bezogenen Restspannung von der Zeit bis zum 
Temperaturausgleich 
Mit dieser Gleichung wird Ow(t) unmittelbar aus o0(t) errechnet, wobei 
ein mittlerer Zeitbeiwert ke für das Intervall (t - t 0 ) anzusetzen ist. 
Eine schrittweise Berechnung kann damit in Fällen mit üblichen Genaui g-
kei tsanforderungen entfallen. 
Um abzuschätzen, ob und wann sich in einem gezwängten Bauteil Risse bil-
den werden, wird abschließend der Ow-Verlauf jenem der BetonzuJfestigkeit 
gegenübergestellt. Der in Bild ~-6 gestrichelt eingetragene ßzw-Verlauf 
wurde, ausgehend von einem Wert ßw28 = 49 N/mm
2 für die Versuche in /79/, 
gemäß Abschnitt 3. 3. 2 ermittelt. Der Schnittpunkt bei der Kurven gibt 
an, wann Risse auftreten werden. Bei niedrigen Zwangspannungen kann der 
aw-Verlauf gänzlich unterhalb des Zugfestigkeitsverlaufes liegen. Sind 
bis zum Maximum von O w keine Risse auf getreten, so kann der aus dem Ab-




4.3 Eigenspannungen infolge Wärmeabfluß 
4.3.l Entstehung 
Die in Abschnitt 2.3 beschriebene nichtlineare Temperaturverteilung über 
den Bauteilquerschnitt zieht Eigenspannungen crE(x, t) nach sich. Im Falle 
der Abkühlung eines Körpers entstehen in den Randbereichen Zugspannungen 
und im Inneren Druckspannungen (Bild 4.8). Eigenspannungen besitzen keine 
Schnittkraftresultante. Die Maxima der Randzugspannungen treten bei 
dicken Bauteilen bald nach dem Entschalen auf (siehe Bild 2.3), also in 
einer Zeitspanne, i nnerha 1 b der sieh noch keine nennenswerte Zwangspan-
nung aufbauen konnte. 
Spannungen im 
t-=--'\---~---,~~=-i+ Zustand l 
x,+ Nullinienlage 4~.x\ b/2 
----b 
-~-- -1-~ ~ E(X= b/2 - r) 
: ~ : Spannungen nach 
r+ der Einrißbildung 
Einriotiefe 
tj,=L 
- -- b -- -
f< Xz 
Bild 4.8: Eigenspannungen, Nullinienlage und Einrißtiefe bei beidsei-
tiger Abkühlung der Scheibe 
Bei dicken Bauteilen (b > 40 cm) können die Randzugspannungen die Zug-
festigkeit des jungen Betons erreichen und Einrisse erzeugen, die etwa 
bis zur Spannungsnullinie des ungerissenen Zustands vordringen. 
Wegen ihrer geringen Rißbreiten beeinflussen Einrisse die Temperaturver-
teilung über den Querschnitt nicht. Entlang der Ufer des Einrisses ver-
schwinden die Eigenspannungen. Im noch ungerissenen Bereich entsteht eine 
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neue Spannungsverteilung mit einer reduzierten Zugzone, für die die Tem-
peraturdifferenz zwi sehen Ri ßspi tze und Querschni ttskern maßgebend ist 
(siehe Bild 4.8). 
4.3.2 Instationäre Spannungsfelder 
Mit den in Abschnitt 2. 3. 2 für die dort beschriebenen ei ndi mensi ona 1 en 
Temperaturfel der getroffenen Voraussetzungen werden nun mit der Theorie 
der e l asti sehen Seheiben die Beziehungen für ei ndimens i ona 1 e Spannungs-
felder entwickelt. Dazu wird der in Bild 4.9 gezeigte Ausschnitt der 
Dicke /'i.z aus einer in y- und z-Richtung unendlich ausgedehnten Wand-
seheibe betrachtet, deren Material homogen und isotrop ist und die von 
einem Wärmestrom in x-Ri chtung durchflossen wird. Das Materi a 1 verhalten 
wird als ideal-elastisch angenommen. 
y 
X 
Bild 4.9: Wandausschnitt 
Eine Auswertung der allgemeinen Scheibengleichung mit den Randbedingungen 
des ebenen Formänderungszustands ( der in Bi 1 d 4. g gezeigte Ausschnitt 
bleibt stets eben) führt auf gleiche Spannungen in y- und z-Richtung. Die 
Spannungen in x-Richtung dagegen sind Null. Eine genaue Ableitung der zu-
sammenhänge kann den Arbeiten /27, 11, 119/ entnommen werden. Danach gilt 
für den Innenbereich (nicht jedoch für St. Venantsche Einleitungsbe-
reiche) einer wärmequellenfreien Scheibe für die Spannungen beim Wärmeab-
fluß: 
t= 0, Oy: 02 : - a.,r Ew [T(x,t)-Tm(t)] (4.12) 
-µ 
Die Spannung 02 = OE in Längsrichtung einer Wand hat die gleiche Richtung 
wie die Zwangspannung o2. 
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Unter Anwendung der Gln. (2.27) und (2.28) sowie (2.21), (2.22), (2.25) 
und (2.26) läßt sich die Eigenspannungsverteilung crE(x, t) für endlichen 
Wärmeübergang mit Hilfe der D-Funktionen beschreiben: 
{ t) _ a.1 Ew {T _ T) 2 [ 2 D (V 2 ) OE X, = 1-µ Q •• V 12 2' V lC. 
- 011 (V g, V2 lc.)] 
(4.13) 
Eigenspannungen sind damit i .w. von der maßgebenden Temperaturdifferenz 
(vgl. Abschnitt 2.4), der Bauteildicke und dem E-Modul abhängig. Es liegt 
auf der Hand, daß der Ansatz eines konstanten E-Moduls im Rahmen einer 
Spannungsberechnung nach Gl . ( 4 .13) nur eine grobe Näherung darste 11 en 
kann, wenn die Spannungen nach lang andauerndem Wärmeabfluß ermittelt 
werden sollen. Zum einen ist der E-Modul des jungen Betons, wie in Ab-
schnitt 3. 5. 3 beschrieben, stark a ltersabhängi g, zum anderen muß durch 
den Wert Ew auch das ausgeprägte Re l axati onsvermögen in dieser Phase 
erfaßt werden. Im übrigen gilt der Wert Ew für Zug- und Druckbelastung 
gl ei eh ermaßen. 
Bei kurzen Zeitintervallen ergibt sich der "wirksame" E-Modul zu 
( ) ke (t) Ew t = E2a 1 • IP <t> (4.14) 
Dabei ist für E28 das Mittel aus E0 und Ez, für lp(t) der Wert lfJz(t) nach 
Gl . ( 3. 18) und ke nach Gl • ( 3. 28) einzusetzen. Genaue Spannungsberech-
nungen nach länger andauernden Wärmeausgl ei chsvorgängen können, ähnl i eh 
der in Abschnitt 4.2.2 beschriebenen crw-Berechnung, schrittweise durch-
geführt werden. Dabei wird für jeden Berechnungsschritt ein ge-
änderter Ew-Wert eingesetzt und in Gl. (4.13) die Temperaturdifferenz 
ll.T = (\ - T1) durch [Tm(\l - Tm(\+6.t)) ersetzt, wobei_\ den 
Anfangspunkt des Berechnungsschrittes und ll.t die Schrittweite bezeichnet. 
Giesecke gibt in /28/ ein Näherungsverfahren an, mit dem Eigenspannungen 
bei bereichsweise mit t linear ansteigendem E-Modul berechnet werden 
können. In /26/ beschreibt der gleiche Autor ein anderes Verfahren, bei 
dem die bislang vernachlässigte Wärmeentwicklung durch fortschreitende 
Hydratation in die Temperatur- und Spannungsverteilung mit einfließt. 
Auch hier liegt eine lineare Zeitabhängigkeit zugrunde. 
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Für prakti sehe Berechnungen genügt es im allgemeinen, die Spannungs-
spitzen und den Zeitpunkt ihres Auftretens zu erfassen. Da letzterer 
meist kurz nach dem Entschalen liegt, reicht eine einzige Berechnung nach 
Gl. (4.13) aus. Dabei ist die Festlegung des wirksamen E-Moduls von ent-
scheidender Bedeutung für ein zutreffendes Ergebnis. Dies zeigt sich z.B. 
in /27/, wo der die Kriechfähigkeit des jungen Betons berücksichtigende 
E-Modul zu nur E = 10000 N/mm2 abgeschätzt wird. Der Ansatz von Ew etwa 




Querdehnzahl wird i .a. 
-5 -l l . l O K eingesetzt. 
mitµ= 0,15 und die Wärmedehnzahl 
4.3.3 Beispielhafte Berechnungen 
mit 
Nachfo 1 gend wird anhand von drei Beispielen die Spannungsverteilung in 
Wänden mit großer Länge und Höhe ermittelt. Die Abkühlung der Seiten-
flächen erfolgt schockart i g, wie im linken Teil von Bild 4. lO darge-
stellt, und entspricht damit annähernd den Verhältnissen beim Ausschalen. 
Allerdings wird bis zum Temperatursprung vereinfachend eine über den 
Querschnitt gleichmäßig verteilte Temperatur vorausgesetzt. Im rechten 
Teil des Bildes 4.10 ist eine geregelte Abkühlung mit linearem Verlauf 
























Die Charakterisierung der Fallbeispiele erfolgt anhand der dimensions-
losen Biot-Zahl nach Gl. (2.23). 
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Fa 11 I: 
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Dünne Wand, mäßiger Wärmeübergang 
b = 0,25 m,O:ü = 17 W/m2 K, A= 2,1 W/m K 
Bi = 2 
Fall II: Dicke Wand, mittlerer Wärmeübergang 
b = 1,0 m, 0: ü = 20 W/m2 K, A = 2,0 W/m K 
Bi = 10 
Fa 11 III: Massiges Bauteil , ausgeprägter Wärmeübergang 
b = 2,0 m, CC ü = 30 W/m2 K, A = 2,0 W/m K 
Bi = 30 
Mit diesen Beispielen ist der prakti sehe Berei eh von Bi in etwa abge-
deckt. Werte Bi > 30 sind bei Zunahme der Bauteil dicke über 2, 0 m mög-
1 ich, Werte Bi< 2 sind selten und die damit berechneten Eigenspannungen 
meist sehr gering. 
Die Eigenspannungen werden in bezogener Form dargestellt: 
a ( g, l(.) = 'ö (x. t) = a (x. t) 1-µ (4.15) 
Ihre Berechnung anhand von Gl . ( 4. 13) wird mit Hilfe einer Rechenanlage 
durchgeführt, wobei der zeitabhängige Faktor V , der die Koordinaten-
transformation beschreibt, aus der transzendenten Gleichung 
(4.16) 
iterativ bestimmt werden muß. 
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Die Ergebnisse der Berechnung sind für die betrachteten Fälle und für den 
allein interessierenden Bereich der Randzugspannungen in den Bildern 4. 11 
bis 4.13 dargestellt. Scharparameter ist der auf den Scheinkörper be-
zogene Zeitparameterx nach Gl. (2.26) und Gl. (2.22). Es zeigt sich, daß 
bei gleicher Größe des Spannungsumsetzers 
die Randzugspannungen mit der Bi ot-Zahl deutl i eh zunehmen. Sie wachsen 
innerhalb kurzer Zeit auf einen Maximal wert an und klingen dann 
zeitdegressiv wieder ab. Dabei geht die Krümmung der Spannungsverteilung 
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Bild 4.12: Zugspannungsverteilungen in einer 1,0 m 
dicken Wand 













"\ '4 l{hl 
· . 0.05 5.15 
' ' 















a = 0,0035 m2/h 













4.3.4 Nullinientiefe und maximale Randspannung 
Den Bildern 4.11 bis 4.13 ist zu entnehmen, daß die Zugspannungskeile im 
laufe der Zeit ins Bauteilinnere vordringen. Der Nulldurchgang der Span-
nungsverteilung hat jedoch einen Endwert, der umso eher erreicht wird, je 
kleiner die Bi ot-Zah l ist. Der Transformati onsf aktor v ist ab dann kon-
stant. Der Endwert der Nullinientiefe 
wird zur Abschätzung der möglichen Einrißtiefe benötigt. Bei den in den 
Bildern 4.11 bis 4.13 gezeigten Beispielen bewegt er sich in einem sehr 
engen Bereich: 
0,214 ~ X2 ~ 0,219 
Nachrechnungen auf Grund] age der aus Gl. {4.13) abgeleiteten Bedingung 
für den Nulldurchgang 
D (V 2 ) _ .2. Q (:i.. 2 ) 11 2• V l(. - V 12 2• V l(. {4.17) 
haben gezeigt, daß die maximale Nullinientiefe in beidseitig abkühlenden 
Wänden für beliebige Biot-Zahlen mit 
max ; = 0,22 bzw. min-?= 0,28 {4. lB) 
eingrenzbar ist. Die zeitliche Entwicklung der bezogenen Nullinientiefe 
ist anhand der o.g. Beispiele in Bild 4.14 dargestellt worden. Hohe 
Wärmeübergangszahlen und Bauteildicken verzögern die Entwicklung, dämpfen 
aber nicht den Endwert. 
Aus Bild 4.14 läßt sich auch ablesen, welche Nullinientiefe z.B. beim 
Erreichen der maximalen Randzugspannung möglich ist. Der entsprechende im 
Bild hervorgehobene Wert fällt mit wachsender Biot-Zahl ab. Der zeitliche 
Verlauf ·der Randzugspannung, dessen Kenntnis neben der der Nullinientiefe 
zur Abschätzung der Einrißwahrscheinlichkeit und -tiefe erforderlich ist, 
geht aus Bild 4.15, das /119/ entnommen wurde, hervor. Wenn der Span-
nungsumsetzer und die Biot-Zahl bekannt sind, dann läßt sich die maximale 
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Randzugspannung aus der fettgezei chneten Kurve für max Ö' (S = 0, 5, 'K opt), 
die die Spannungsmaxima verbindet, direkt ableiten. Entsprechende Werte 
für die Beispiele des Abschnittes 4.3.3 sind in den Bildern 4.11 bis 4.13 
angegeben. 
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Bild 4.14: Entwicklung der Nullinientiefe x
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4.4 Überlagerung von Zwang- und Eigenspannungen 
Beim Wärmeabfl uß aus Bauteilen treten Zwang- und Eigenspannungen stets 
gemeinsam auf. Ihre gemeinsame Berücksichtigung ist jedoch nur bei dicken 
Bauteilen erforderlich, weil nur bei diesen eine Vorschädigung des Quer-
schnitts durch Eigenspannungseinrisse möglich ist. In konkreten Fällen 
wird man die Wahrscheinlichkeit der Einrißbildung anhand des Bildes 4.15 
abschätzen. Nähere Angaben hierzu enthält Abschnitt 5.6. 
Auch bei massigen Bauteilen genügt zur Abschätzung der Einrißbildung die 
alleinige Betrachtung der Eigenspannungen in Randnähe. Zwangzugspannungen 
treten in nennenswerter Größer erst dann auf, wenn die Eigenspannungen 
bereits wieder abklingen. Dies zeigen die Bilder 4. 16 und 4. 17, in denen 
auf Grundlage der durch die Bilder 4.6, 4.12 und 4.13 illustrierten Bei-
spiele der zeit liehe Zusammenhang zwi sehen Zwang- und Eigenspannungen 
dargestellt ist. Der Anstieg der Randzugspannung erfolgt in beiden Fällen 
gewissermaßen in zwei großen Stufen, zwischen denen infolge der Überlage-
rung von a w und a E die Randzugspannung für einige Zeit etwa auf dem 
Niveau von max crE (x = b/2 l gehalten wird. 
Zwangrisse (Trennrisse) treten erst dann auf, wenn die Zugspannungen auch 
im Bauteilinneren die Zugfestigkeit des Betons erreichen. Da gleichzeitig 
einwirkende Eigenspannungen zwar die Randzugspannung anheben, jedoch die 
Spannung im Kern durch Druck abschwächen (Bilder 4.16 und 4.17), kann man 
annehmen, daß Eigenspannungen allein die Trennrißbildung nicht begün-
stigen. Allerdings bilden die vorhandenen Einrisse Initialstellen für 
Trennrisse, indem die Rißorte durch eine gewisse Kerbwirkung vorgezeich-
net werden. Dies haben auch die in Abschnitt 7 berichteten Versuche ge-
zeigt. Weiterhin setzen Einrisse die Steifigkeit des gezwängten Bauteils 
herab und erhöhen so den Behinderungsgrad k (siehe Abschnitt 6). Die be-
reits in den ersten Stunden nach dem Entschalen eintretende Querschnitts-
schwächung durch Einrisse kann, wie noch gezeigt werden wird, bei der 
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Der Höchstwert der Zwangspannung wird von Eigenspannungen kaum mehr be-
einflußt, da diese dann schon weitgehend abgeklungen sind. Es zeigt sich 
a 1 so, daß die Spannungsmaxima von aw und OE in prakti sehen Fällen ( b ::=" 2 m) 
voneinander entkoppelt sind, weshalb eine Überlagerung i .a. nicht erfor-
derlich ist. Dies gilt, wie Nachrechnungen ergeben haben, auch bei Ver-
wendung anderer als der in Bild 4.16 angegebenen Zementsorten und auch 
dann, wenn man bei der Eigenspannungsberechnung eine anha 1 tende Wärme-
entwicklung durch Hydratation mit berücksichtigt. 
4.5 Nichtlineares Spannungs-Dehnungsverhalten 
Die vorstehenden Überlegungen setzten ein 1 i near-el asti sches Spannungs-
Dehnungsverhalten des Betons unter Zugbeanspruchung voraus, das durch 
einen spröden Trennbruch beendet wird. Es gi 1 t unter der Voraussetzung 
kurzzeitig einwirkender Beanspruchung nach Festlegung des E-Moduls Ez(t). 
Diese Annahme ist zu rechtfertigen, weil im Zusammenhang mit Zwang vor 
allem die zu Rissen im Beton führenden Zugspannungen von Interesse sind, 
welche nach Abschnitt 3.5.2 in guter Näherung linear mit der Dehnung an-
wachsen. Auch die Druckanteile bei Eigenspannungen können in dieser Weise 
berücksichtigt werden, weil diese Beanspruchungen niedrig sind und sich 
daher im annähernd geradlinigen Bereich der Druckspannungs-Dehnungslinie 
bewegen. Gleiches gilt für Druckzonen von biegebeanspruchten Bauteilen, 
wenn ausschließlich Zwang einwirkt. 
Bei langsam ansteigender bzw. 1 ang andauernder Beanspruchung muß i nsbe-
sondere beim jungen Beton die Vorstellung des linear-elastischen Stoff-
verhaltens verlassen werden, indem die Zeitabhängigkeit des E-Moduls 
sowie die Spannungsrelaxation Eingang in die Betrachtungen finden. Das in 
Abschnitt 4.2.2 skizzierte Berechnungsverfahren berücksichtigt daher von 
Schritt zu Schritt veränderliche E-Moduln und Kriechzahlen. 
Der folgende Abschnitt enthält stichpunktartige Angaben zur Durchführung 
von Spannungsberechnungen im Anwendungsfall. 
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4.6 Vorgehensweise bei praktischen Berechnungen 
Zur Ermittlung der Ei gen- und Zwangspannungen wird folgen de Vorgehens-
weise empfohlen: 
l) Berechnen der Bi ot-Zah l , Ablesen von max ä und x opt aus Bild 3. 15 
2) Berechnen der Temperaturleitzahl a nach Gl. (2.14) und topt nach Gl. 
(2.22). Hieraus ergibt sich der Zeitpunkt des Eigenspannungsmaximums 
3) Vorgabe der Werte Tmo ( unter Anwendung von Bild 2. 20) und T 1 und des 
zeitlichen Verlaufs von Tm (z.B. nach Bild 2. 11 o.ä.) 
4) Berechnen des wirksamen E-Moduls Ew(topt) für Eigenspannungen 
E ( ) k ( ta•topt) E 1 w topt = ~ 2 · z2e· } 1+1Pz(topt•ta 
mit l{lz nach Gl. (3.18) 
5) Berechnen des Spannungsumsetzers und der maximalen Randzugspannung 
- -5 2 
maxcrE(x = b/2) = maxa · 1,18 · 10 ·Ew·liT [Nimm] 
6) Berechnen der Zugfestigkeit ßzw(topt + 0, l, 2, 3 .•. Tage) nach 
Abschnitt 3. 3. 2, Vergl ei eh mit a E, Abschätzen der Ei nri ßwahrschei n-
1 i chkei t (siehe auch Abschnitt 5.6) 
7) Berechnen des theoreti sehen Endwertes a0e der Zwangspannung mit dem 
unter 3) ermittelten max liT 
a Oe = LIT-o:T-ke·Ez28 · k (mit ke etwa in der Mitte des Temper~turaus-
gleichszeitraumes). Der Spannungsverlauf a0 (t) wird etwa affin zu den 
Verläufen der Bilder 4.4 und 4.5 angenommen. 
Für eine genaue Berechnung der durch Relaxation verminderten Zwangspan-
nungen muß nach Gl . ( 4. 4) schrittweise vorgegangen werden. Eine ange-




5, MECHANISMUS DER RISSBILDUNG IM BEWEHRTEN BAUTEIL 
5.1 Modellbildung, Abstraktionen 
Erreichen Last- oder Zwangspannungen in einem Bauteil die Betonzugfestig-
keit, so bilden sich Risse, und es erhebt sich die Frage nach der Art der 
Rißbi 1 dung hi nsi chtl i eh Abstand und Breite der Risse. Die zah 1 reichen 
Untersuchungen zum Verhalten von Stahlbetonbauteilen im Zustand II wurden 
meist an Dehnkörpern und Bi egeba 1 ken durchgeführt, wei 1 diese Mode 11 e 
nicht nur als Grundfälle sondern sowohl experimentell als auch analytisch 
am einfachsten zu behandeln sind (Bild 5.1). Im Regelfall werden die 
Modellkörper mit geringen Querschnittsabmessungen ausgestattet, woraufhin 
folgende Vereinfachungen vorausgesetzt werden können: 
- Für das Materi a 1 verhalten der Komponenten Stah 1 und Beton gilt stets 
das Hooke'sche Gesetz. 
- Die Bernoulli-Hypothese vom Ebenbleiben der Querschnitte wird, insbe-
sondere auch für die Rißquerschnitte, vorausgesetzt. 
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Bild 5.1: Modelle zur Beschreibung gerissener Stahlbetonbauteile 
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Jeder Riß ist ein Trennriß, der bei Zugstäben den gesamten Querschnitt, 
bei Biegebalken die Zugzone durchtrennt. 
- Die Zugzone ist mit Bewehrung eng durchsetzt. 
- Der erste Riß tritt auf, wenn bei Zugstäben die zentri s.che Zugspannung 
bzw. bei Biegebalken die Spannung am Zugrand einen vorgegebenen Wert, 
z.B. ßzS%' erreicht. 
Ziel der bisherigen Untersuchungen war es, den Einfluß verschiedener Pa-
rameter, insbesondere jenen der Oberfl ächenbewehrung, auf die maxima 1 e 
und mittlere Rißbreite durch Rechenansätze zutreffend zu beschreiben. Da-
neben sind die mit zunehmender Ri ßbi l dung abnehmende Gesamtsteifigkeit 
und die Mitwirkung des Betons auf Zug Gegenstand der Untersuchungen. Es 
werden sehr unterschiedliche Wege beschritten, die keineswegs zu überein-
stimmenden Ergebnissen führen. Meist werden Versuchsergebnisse zur Bestä-
tigung oder Korrektur der gefundenen Ansätze verwendet. Dabei ist zu 
bedenken, daß solche Ergebnisse in Abhängigkeit der gewählten Randbedin-
gungen sowie i nfo 1 ge der heterogenen Betonstruktur starken Schwankungen 
unterliegen. 
Im folgenden werden die Grundlagen der Rißbildung in Zugstäben sowie die 
wichtigsten theoretischen Ansätze für den Rißbildungsmechanismus zusam-
mengestellt. 
5.2 Grundlagen 
5.2. l Dehnungen und Spannungen am Riß 
Gemeinsame Grundlage aller Theorien ist die Koppelung von Bewehrungsstab 
und umgebendem Beton über Verbund. Bei Annahme einachsiger Spannungen so-
wie gleichmäßig über den Umfang eines Bewehrungsstabes verteilter Ver-
bundspannungen sind letztere an jeder Stelle der Änderung von Stahl- und 
Betonspannung proportional. Für ein Zugstabelement der Länge dz nach Bild 
5.2 gilt damit die Beziehung für das Kräftegleichgewicht 
tvCz). Us. dz = d0t,(z). Ab= -d<1s(Z). As 
tvCz) = - dc;(z) . A = - dOs(z) . E.i. 
dz Us dz 4 
( 5 .1 l 
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Bild 5.2: Spannungen und Verschiebungen eines Zugstabelementes in Rißnähe 
Zunächst wird vom sogenannten Erstrißzustand ausgegangen,bei dem zwischen 
benachbarten Rissen noch Bereiche mit unverschieblichem Verbund existie-
ren. Bei einem diskreten Riß nimmt die Betonspannung entlang der Einlei-
tungslänge von einem Wert a bO, der in Bereichen im Zustand I konstant 
ist, auf Null ab. Gleichzeitig steigt die Stahlspannung von C\0 = n a bO 
auf die Stahlspannung im Riß O sr an. Bei de Verläufe sind etwa parabe 1-
förmi g (Bild 5.3). Die Einleitungslänge, die sich in Rißbreite und -ab-
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Bild 5.3: Spannungen, Dehnungen und Verschiebungen am Einzelriß 
-
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Mit As/Ab=µ erhält man: 
'tv(Z) dz = dob · 1 
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IE IE f 'tv(z) dz dz = ~ f dob dz 
z:0 z:O 
'tym. LE = t (obO -Obr) 
lE: ~ · Q,25 ~: ~ · Q,25 ~ 




Hierin ist Tvm die mittlere Verbundspannung über lE und crbO = ßzw die den 
1. Riß auslösende Betonspannung. Gl. (5.4) bildet die Grundlage für die 
halbempirischen Rißtheorien, auf die in Abschnitt 5.3.1 eingegangen wird. 
Weiterhin läßt sich nach /66/ die Verträglichkeitsbedingung am Zugstab-
element formulieren. Sie besagt, daß die Differenz von Stahl- und Beton-
verformung der Relativverschiebung dv (z l über dem Stabdifferenti al dz 
entspricht. 
dv(z) = Es(z) dz - Eb(z)dz (5.5) 
Die Relativverschiebung am Riß, die der halben Rißbreite entspricht, er-
hält man durch Integration von Gl. (5.5) über lE: 
IE 
; = v(ld = f (E5 -Eb) dz (5.6) 
Z:0 
5.2.2 Die Differentialgleichung des verschieblichen Verbunds 
Wegen des vorausgesetzten linearen Zusarrrnenhangs zwischen Spann~ngen und 
Dehnungen kann Gl. (5.5) umgeformt werden zu 
(5. 7) 
Hierin läßt sich ab durch as ausdrücken, wenn vom Anfangspunkt von lE, an 
dem der Zustand I herrscht, ausgegangen wird (siehe Bild 5.3). 
(5.8) 
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Gl. (5.8) in (5.7) eingesetzt ergibt 
~ _ 1. nµ [ 0 { ) a ] dz - Es s Z - sO (5.9) 
Differenziert man diese Gleichung nach dz, so läßt sich Gl. (5.1) 
einsetzen, wenn man das Vorzeichen von T v, das keine Bedeutung hat, 
umkehrt: 
~. ~ = ~ . .!!.... . tv(z) 
Es dz Es ds 
(5.10) 
Rehm hat in /66/ erstmals experimentell nachgewiesen, daß ein funktio-
naler Zusammenhang der Form 
lv{Z) = f (v) ( 5.11) 
besteht und diesen als Grundgesetz des Verbundes bezeichnet. Damit 1 äßt 
sich in Gl. (5.10) die Verbundspannung eliminieren, und man erhält die 
Differentialgleichung des verschieblichen Verbunds 
1+nµ . .!!.... . f (v) • 
Es ds 
(5.12) 
aus der sich der Dehnungsverlauf von Beton und Stahl entlang der Ein-
1 ei tungs länge 1 E sowie der Zusammenhang zwi sehen Spannungen und Ver-
schiebungen und damit die Ri ßbreite ab 1 ei ten lassen. Gl. ( 5 .12) ist 
allerdings nur für bestimmte Tv-v-Beziehungen, auf die im folgenden Ab-
schnitt eingegangen wird, und bei Einführung von Vereinfachungen lösbar 
/66, 53, 47, 95, 61/. Meist werden numerische Lösungen in Form von 
schrittweiser Integration empfohlen /53, 95/. Näheres hierzu folgt im 
Abschnitt 5.3.2.3. 
5.2.3 Verbundgesetze 
Die Kraftübertragung vom gerippten Bewehrungsstab auf den umgebenden Be-
ton erfolgt über Haftverbund, Reibungswirkung und vor a 11 em über die 
Scherwirkung aus der Verzahnung der Stahlrippen mit dem umgebenden Beton. 
Die mit der Scherwi rkung verbundene unstetige Kraftübertragung wird als 
über den Stabumfang gleichmäßig und über die Stabl änge stetig verteilt 
idealisiert,die schräge Krafteinleitung in den Beton i.a. vernachlässigt. 
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Der Verbundwiderstand hängt nach /90/ v.a. von folgenden Größen ab: 
- Betongüte 
- Zusammensetzung und Konsistenz des Frischbetons 
- Betonfeuchte 
- Oberflächenausbildung des Bewehrungsstabes 
- Betondeckung, Querbewehrung 
- Verbundlage 
- Beanspruchungs- und Betonierrichtung 
- Beanspruchungsart, -dauer und -geschwindigkeit 
- Stahlspannung 
- Temperatur 
Eine systematische Zusammenfassung der Einflüsse dieser Parameter ist in 
/84/ wiedergegeben. Ihre Bestimmung erfolgt heute weitgehend in Auszieh-
versuchen mit kurzer Verbund] änge unter Annahme einer konstanten mitt-
leren Verbundspannung. Die Versuchsergebnisse fließen in Stoffgesetze des 
Verbundes ein, die den Zusammenhang zwischen Verbundspannung und Relativ-
verschiebung in zumeist nichtlinearer Form beschreiben. Bild 5.4, das auf 
/88/ zurückgeht, zeigt einige davon, in der unteren Reihe jene mit der 
größten Wi rkl i chkeitsnähe, auf die z. Z. meist zurückgegriffen wird. Sie 
gelten für stetige Belastung, jedoch, da Maxima fehlen, nur im Gebrauchs-
lastbereich. 
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Es gilt als abgesichert, daß die Verbundspannung entweder mit der Beton-
druckfestigkeit oder mit der Betonzugfestigkeit sowie mit der bezogenen 
Rippenfläche annähernd 1 i near anwächst. Dabei ist zu bedenken, daß diese 
Aussage auf der Basis von Versuchen an reifen Betonen (t ~ 28d) unter-
schiedlicher Festigkeit getroffen wurde. Man setzt allgemein voraus, daß 
sie sich auf Betone, die im jungen Alter beansprucht werden, übertragen 
läßt. In der Literatur gibt es hierzu kaum verwertbare Aussagen. In /54/ 
wird aufgrund einiger Einzelergebnisse, die allerdings eine statistisch 
gesicherte Auswertung nicht zulassen, der Schluß gezogen, daß das Beton-
alter keinen Einfluß auf das Verbundverhalten ausübt. Demgegenüber wird 
in /50/ behauptet, daß die Verbundfestigkeit bei früher Beanspruchung 
nicht ausreicht, um trotz dichter Bewehrung breite Risse zu verhindern, 
auch dies aufgrund von Einzelbeobachtungen an Brückenkappen. 
Lei der fehlen bislang systemat i sehe Untersuchungen zum Verbundverhalten 
von Bewehrungsstäben in jungem Beton. Deshalb muß im Rahmen dieser Arbeit 
eine 1 i neare Abhängigkeit des Verbundwiderstandes von der Betondruck-
festigkeit, auch bei früh einsetzender Beanspruchung, vorausgesetzt 
werden. Bezüglich der Einflüsse aus anderen Baustoffeigenschaften, der 
Bauteilgeometrie und der Belastungszustände auf das Verbundverhalten wird 
auf die Literatur verwiesen /84, 13, 120/ u.a .. 
5.3 Stand der Kenntnisse 
5.3. l Einleitungslänge und Rißabstand 
Aus der Länge der Einleitungsbereiche und den Dehnungsverläufen von Beton 
und Stahl auf diesen Strecken erhält man nach Gl. (5.6) die Breite erster 
(diskreter) Risse, deren Einleitungsbereiche sich nicht überschneiden 
(5.13) 
Nimmt man nun an, daß neben diesen Rissen bei weiterer Kraftsteigerung 
ein benachbarter erst in einem Abstand sr = JE entstehen kann, weil erst 
dort die größtmögliche Zugkraft in den Beton eingeleitet wurde, so 
entspricht der mittlere Endri ßabstand srme, der sieh bei stabilisiertem 
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Rißbild einstellt, der Einleitungslänge. Setzt man srme in Gl. (5.13) 
ein, so erhält man stets die Breite diskreter Risse, die in Bild 5.5 mit 
w1 bezeichnet wird. Die Breite eng benachbarter Risse ( 1 E :: sr2 < 2 1 E) 
hingegen wird mit Gl. (5.13) überschätzt, denn bei diesen werden die 
Relativverschiebungen nur über die Länge 
aufsummiert. 
no 
Os / diskrete Risse (1) 
~o Nachbarriß (20 sr A 
I \ 
~ / \ 
' / ' ,.,,/ ', ..,,,,, 
no ---z2--+---~~'-"-''--~ 
z1--+ 
"t--- E E ------tverbuncr-- E 1 l Elung st.l~ 
-~r1 > 2 lE 
Relativ - Sr2=Srme--+ 
verschiebu2g v :lE 
v(z1=0)= 0 
V(Z2:0): 0 
Os (z1 =0) = n Ob 
Os (z2=0) > n Ob 
Bild 5.5: Spannungen und Verschiebungen bei fortschreitender Rißbildung 
Die Praxis und Versuche zeigen, daß das Ri ßbi 1 d bei üb 1 i eher Zwangbean-
spruchung mit Dehnungen Ez:: 0,5°/oo nicht ausgeprägt bleibt. In eigenen 
Versuchen, über die in Abschnitt 7 berichtet wird, stellte sich das abge-
schlossene Rißbild mit stabilem Rißabstand erst bei Dehnungen um 1,8°/oo 
ein. Man muß daher im Falle einer Zwangbeanspruchung von den Verformungen 
am diskreten Riß ausgehen, die von denen anderer, weit davon entfernter 
http://publikationsserver.tu-braunschweig.de/get/65273
- 106 -
Risse unbeeinflußt bleiben. Nach /38/ ist dieser Sachverhalt bis zu 
Zwangdehnungen von O, 6° / 0 0 beweisbar. Die Ri ßabstände werden bei nicht 
abgeschlossenem Rißbild von Schwachstellen im Betongefüge bestimmt, sind 
damit zufällig und deterministisch nicht erfaßbar. Nur der mittlere End-
wert des Rißabstandes erlaubt den Rückschluß auf die Einleitungslänge. 
Der mittlere Endrißabstand geht nach Gl. (5.4) für hohe Bewehrungsgrade 
gegen Null. Dies ist aus Gründen der Kraftübertragung zwischen Stahl und 
Beton nicht möglich. Es muß deshalb noch ein Glied hinzugefügt werden, 
das nach /55/ von der Betondeckung, dem Stababstand und dem Stabdurch-
messer abhängt. Die Richtigkeit des additiven Formelaufbaus 
(5.14) 
wurde durch zahlreiche Versuche wie auch durch theoretische Ableitungen 
/42/ bestätigt. 
In der grundlegenden, von Rehm/Martin /70/ angegebenen Beziehung 
Srm~: 1.5c + 0,25 k2 · k3 · ~ ( 5. 15) 
beschreibt k2 das Verhältnis von Betonzugfestigkeit zu mittlerer Verbund-
festigkeit. Unter der Voraussetzung, daß sich beide Festigkeitskennwerte 
gl ei charti g entwi ekeln, ergibt sieh für bestimmte Verbundeigenschaften 
des Stahlstabes ein konstanter Wert k2, der in /55, 70/ u.a. für gerippte 
Stäbe mit k2 = 0, 5 angegeben wird. Oft wird der Vorfaktor O, 25 in k2 
einbezogen. Der Faktor k3 beschreibt die Art der Beanspruchung: 
k3 = 0,5 für Biegung 
k3 = 1,0 für zentrischen Zug (nach /55/). 




In ihr wurde aufgrund von Versuchsergebnissen ein konstanter Wert für den 
von c abhängigen Summanden sowie der auf die wirksame Betonzugfläche be-
zogene Bewehrungsgrad 
auf den in Abschnitt 5.6 eingegangen wird, eingeführt. Im Aufbau ähnliche 
Beziehungen für den mittleren Endrißabstand stammen von Beeby /8/: 
(5. 17) 
Hierin fällt der Faktor k1 mit dem Verhältnis Betondeckung zu Zugzonen-
höhe ab. 
leonhardt / 48/ führte einen zusätzlichen Summanden für Berei ehe mit völ-
1 i g gestörtem Verbund zu beiden Seiten des Risses ein: 
(5.18) 
Solche Bereiche sind jedoch durch den Faktor k2 bereits abgedeckt, weil 
in ihm die mittlere Verbundspannung über die Einleitungslänge enthalten 
ist. 
Der Ansatz des CEB/FIP /12/ enthält einen Summanden, der den Einfluß des 
Stababstandes beschreibt: 
(5.19) 
In allen vorstehenden Ansätzen beträgt der Vorfaktor des Quotienten ds/µ 
bzw. ds/µef für reine Zugbeanspruchung und gerippte Stäbe rd. 0,l ~ 0, 13. 
Die übrigen Teile der Beziehungen werden meist anhand von Versuchsergeb-
nissen sehr unterschiedlich festgelegt. 
Neben diesen ha 1 bempi ri sehen Ansätzen für den Endri ßabstand existieren 
auch anders auf gebaute, rein empi ri sehe, von denen hier nur jener von 
Gergely/Lutz /6/ (siehe auch /69/) erwähnt werden soll, der die Grundlage 
des ACI-building code 318 darstellt. Im Rahmen dieser Arbeit werden die 
anfangs erwähnten halbempirischen Ansätze weiter verfolgt. 
http://publikationsserver.tu-braunschweig.de/get/65273
- l 08 -
5.3.2 Mitwirkung des Betons zwischen den Rissen 
5.3.2. 1 N-Em-Verläufe bei Last- und Zwangbeanspruchung 
In einem zentrisch gezogenen, symmetrisch bewehrten Stahlbetonstab wirkt 
der Beton zwischen den Rissen bis zum Erreichen der Stahlstreckgrenze auf 
Zug mit, wodurch die Gesamtdehnung des Stabes gegenüber der des nackten 
Zustands II um den Betrag 6Es geringer ausfällt {Bild 5.6). Die Mitwir-
kung nimmt von ihrem Höchstwert unmittelbar vor dem ersten Riß mit stei-
gender Beanspruchung ab. Sie ist von der Betonzugfestigkeit, dem Beweh-
rungsgrad, der Verbundgüte, dem Stabdurchmesser sowie von der Höhe und 
Dauer der Beanspruchung { Verbundkri echen) abhängig. Unter schwe 11 end er 
Beanspruchung geht die Mitwirkung {auch tension stiffening) mehr und mehr 
verloren. Sie kann an Stelle von 6E
5 
auch durch die Spannungsdifferenz 








~~~~=c.-=--==c-=-~~ DA, . 
Bild 5.6: Spannungs-Dehnungs-Verlauf bei Last- und Zwangbeanspruchung 
Die in Bild 5.6 eingezeichnete Kurve für den cr
5
r-Em-Verlauf steht für die 
globale Betrachtung des gerissenen Zugstabes. Tatsächlich stellt sich bei 
fortschreitender Rißbildung und Lastbeanspruchung ein treppenförmiger 
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Verlauf ein, weil jeder Riß einen Dehnungssprung mit sich bringt, während 
die Spannung in den Rißquerschnitten konstant bleibt. Bei Zwangbeanspru-
chung hingegen stellt sich ein zackenförmiger Verlauf ein. Jeder Riß wird 
von einem Spannungsabfall begleitet, und die Gesamtdehnung des Stabes 
bleibt konstant. Die Größe der Zacken oder Stufen nimmt mit steigendem 
Bewehrungsgrad, aber auch mit der Stabl änge ab. Für L-;. oo verschwinden 
Zacken und Stufen, und man erhält die obere Einhüll ende. Im Versuch 
stellt sich wegen der Wechselwirkungen zwischen Versuchskörper und 
Versuchseinrichtung ein geneigter Verlauf des abfallenden Astes der 
asr-Em-Linie ein. Der Anstieg bis zur nächstfolgenden Rißspannung erfolgt 
stets auf einer Geraden durch den Koordinatenursprung, deren Steigung als 
die jeweilige Steifigkeit des gerissenen Zugstabes interpretiert wird. 
5.3.2.2 Globale Ansätze zur Beschreibung der Mitwirkung 
Zur Formulierung der die Mitwirkung des Betons beschreibenden Dehnungs-
differenz 
(5.20) 
existieren zahlreiche unterschiedliche Ansätze. Die meisten gehen auf die 
für reine Biegung entwickelte Beziehung von Rao /65/ zurück: 
Hierin sind 
AO~ = ßzw = µ 
k(O } . ßzw 
sr IJ.~s 
( 5 .21) 
(5.22) 
der Spannungssprung beim Übergang vom Zustand I in den Zustand '-II (siehe 
Bild 5.3) und 
a1 k(asr> = 0.18 ..=x. (5.23) 
asr 
der die Mitwirkung abmindernde Faktor, dessen Größtwert von Rao aus 
Biegeversuchen ermittelt wurde. Es sei darauf hingewiesen, daß ~asr nicht 
identisch mit der die Mitwirkung des Betons auf Zug beschreibenden Span-
nungsdifferenz ~Os (siehe Bild 5.6) ist. In /76/ wurde der Ansatz auf 
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beliebige Beanspruchung erweitert. Für zentrischen Zug gilt max k = 1,0. 
Beim Erreichen der Erstrißkraft springt die Stahlspannung von Oso = n ßzw 
auf die Erstrißstahlspannung hoch: 
(5.24} 
Mit Gl. (5.22} erhält man nach /83/ die mittlere Dehnung eines Zugstabes 
zu 
2 
Ez=E = ~-(Pzw) 1+nµ 
sm Es µ c,srEs 
(5.25} 
bzw. die mittlere Stahlspannung 
(5.26} 
Einige Autoren /70, 55, 48 u.a./ vernachlässigen den Anteil der Stahl-
spannung im Zustand I und setzen 
(5.27} 
wodurch in den Gln. (5.25) und (5.26} das Glied nµ entfällt: 
(5.28} 
Diese Formulierung ist in viele Rißbreitenansätze,so auch in die CEB/FIP-
Mustervorschrift /12/, eingeflossen. Sie ist auch Grundlage für Abschnitt 
17.6 des DIN 1045-Entwurfs vom Juni 1986. Mit der Vereinfachung von Gl. 
(5.28} wird die Mitwirkung des Betons auf Zug bei hohen Bewehrungsgraden 
um 10% und mehr unterschätzt. 
Hartl /33/ stellte zwei auf der Basis eigener Zugstabversuche entwickelte 
Rechenverfahren vor, die den Bereich zwi sehen Erstri ß und Fließen der 
Bewehrung bilinear abbilden. 
5.3.2.3 Verbundorientierte Ansätze zur Beschreibung der Mitwirkung 
Im Gegensatz zu den halbempirischen Theorien, bei denen eine gleichblei-
bende, mittlere Verbundspannung auf konstanten Einleitungslängen voraus-
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gesetzt wird, beschreiben verbundorientierte Theorien das Verbundverhal-
ten durch ein Stoffgesetz (siehe Bild 5.4) und verknüpfen dieses mit der 
DGL (5.12) des verschieblichen Verbunds /66, 53, 61, 47/. Es handelt sich 
dabei um eine lokale Betrachtung am Einzelriß. Die vorgenannten Autoren 
geben gesch 1 ossene Lösungen von Gl . ( 5. 12) an, die mit weitreichenden 
Vereinfachungen verbunden sind. 
Noakowski /61/ und Krips /47/ verwenden das Verbundgesetz 
(5.29) 
und legen die Koeffizienten A und N anhand von Versuchsergebnissen fest. 
In /61/ wird nur die Erstrißbildung behandelt (sr ~ 2·1E). Krips erwei-
terte die Lösung der DGL (5.12) auf die sog.Zweitrißbildung (lE::c sr< 2·1E) 
durch Einführen additiver Verschiebungsanteile in die DGL sowie auf die 
sukzessive Rißteilung, d.h. die Rißbildung in Bereichen mit bereits ge-









t Q) sukz Rinteitung t G)ErstriO 
Bild 5.7: Rißsequenz nach /47/ 
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Die Lösungen der DGL, die in /47/ zum Teil als verkürzte Reihenentwick-
lungen angegeben werden, setzen den Exponenten N in Gl. (5.29) als kon-
stant voraus. Er ist jedoch dimensionsbehaftet; das Verbundgesetz selbst 
ist dimensionsgebunden, seine Form also nur für die gewählten Einheiten 
gültig. Ein Wechsel der Einheiten führt einerseits zu beanspruchungsab-
hängigen Exponenten N (Tv) und andererseits zu formal unterschiedlichen 
Ergebnissen, wenn die Lösungen der DGL (5.12) ausgewertet werden. 
Koch /42/ entwickelte eine Zwischenlösung, indem er den Verbundspannungs-
verlauf auf der Einleitungslänge auf der Basis des Stoffgesetzes von /53/ 
durch eine Gerade approximierte und die Verteilung der Betonzugfestigkeit 
entlang des Stabes in statistischer Form mit in die Überlegungen ein-
bezog. Schwennicke /96/ stellte eine hierauf basierende numerische Lösung 
der DGL vor, die auch das nichtlineare Stoffverhalten von Beton und Stahl 
erfaßt. Schober /95/ gab numerische und geschlossene Lösungen der DGL für 
ein vereinfachtes Verbundgesetz (vgl. Bild 5.4), für Stabverankerungen 
sowie für ein starr-plastisches Verbundgesetz (glatte Stäbe, nur Haftver-
bund) an. 
5.3.2.4 Zusammenstellung 
Eine Übersicht über die verschiedenen Mitwirkungsansätze vermittelt Bild 
5.8, in dem die resultierenden Osr-Esm-Verläufe qualitativ dargestellt 
sind. Vielfach wird der Bereich im Zustand II in zwei Abschnitte, vor und 
nach Abschluß der Rißbildung, unterteilt /22, 33, 21, 95, 61, 96/. 
Falkner /22/, Eibl /21/, Noakowski /61, 62/ und Krips /47/ setzen voraus, 
daß alle Risse (Ausnahme: sukz. Rißteilung) auf einem Beanspruchungs-
plateau entstehen, die Zugfestigkeit im Stab also konstant ist. Diese 
Vereinfachung wird vom Versuch nicht getragen. 
Im Hinblick auf Zwangbeanspruchung betrachten /21, 22/ nur den Rißbil-
dungsbereich. Alle anderen Ansätze beinhalten eine Betonmitwirkung auch 







/22, 21 / 
Bild 5.8: Qualitativer Osr-Em-Verlauf nach verschiedenen Mitwirkungsan-
sätzen 
Eine von Riß zu Riß zunehmende Auslösespannung, die der Zugfestigkeits-
verteilung längs des Stabes folgt (vgl. hierzu Abschnitt 3.7.3), berück-
sichtigen /33, 95, 96/ durch ansteigende Geraden in diesem Bereich. 
Die globalen Ansätze /65, 70, 76, 83, 55, 48/ lassen sich als stetige 
Kurven, welche das Erstri ßni veau mit dem des Stahl fl i eßens verbinden, 
darstellen. Im Versuch erhält man einen doppelt gekrümmten Kurvenverlauf, 
der, wie auch die verschmierten Ansätze, keinen Hinweis auf das Ende der 
Rißbildung enthält. 
Die dargestellten Ansätze gelten für Kurzzeitbeanspruchung. Unter dauernd 
einwirkenden Lasten (bzw. Zwang) nimmt die Mitwirkung mit dem Faktor O, 5 
/55, 12/ ab. 
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5.4 Eigener Ansatz 
5.4.1 Rißabstand 
Die im vorstehenden Abschnitt enthaltenen grundlegenden Beziehungen für 
den gerissenen Zugstab wurden vom Verfasser im Rahmen eines Forschungs-
vorhabens /80/ auf die veränderten Gegebenheiten in dicken Bauteilen hin 
modifiziert. Weil in solchen nur die oberflächennahen Randbereiche be-
wehrt werden, entstehen neben Trennrissen auch mehr oder weniger tief 
unter die Oberfläche reichende Einrisse. Beide Rißarten müssen in einem 
Ansatz zur Rißbreitenbeschränkung gemeinsam erfaßt werden. 
Hierzu wurden die in Abschnitt 7.2 berichteten Versuche an breiten Zug-
stäben, die einen horizontalen Ausschnitt aus einer dicken Wand dar-
stellen, durchgeführt. Es zeigte sich, daß der mittlere Endrißabstand mit 
dem halbempirischen Ansatz des CEB/FIP /12/ zutreffend beschrieben werden 
kann, wenn in Gl . ( 5. 19) die Koeffizienten angepaßt werden. Bei früh 
einsetzender und kurzzeitig einwirkender zentrischer Zugbeanspruchung er-
hält man für Bauteile beliebiger Dicke, die mit gerippten Stäben bewehrt 
sind: 
Srm• = C + 0,29S + 0,116 · ~ 
.... , 
(5.30) 
Hierin weicht das Faktorenprodukt k2 - k3 = 0,116 von den Ansätzen anderer 
Autoren /12, 55, 83/ nicht wesentlich ab. Die Versuchsergebnisse ergaben 
jedoch, daß der Einfluß der Betondeckung geringer und jener des 
Stababstandes höher zu bewerten sei, als in /12/ angegeben. Weiterhin 
zeigte sieh, daß sieh Eigenspannungen ( E) auf den Ri ßabstand verk 1 ei -
nernd, also günstig auswirken. Demgegenüber nimmt der Rißabstand mit fal-
l end er Geschwi ndi gkei t des Zwangaufbaus ( i) zu. Diese Wirkungen wurden 
durch Erweiterung des dritten Terms in Gl. (5.3) berücksichtigt: 




,; ~ 20°c (5.32) 
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k• _ 18 + flt 
2 
- 21 6t[h] {5.33) 
Mit L'lt wird der Zeitraum ab Beginn des Zwangs ( t 0 bzw. t a 1 bis zur Bil -
dung des ersten Trennrisses beschrieben, der etwa nach Bild 2.11 abge-
schätzt werden kann. Die Koeffizienten kE und kz hängen zusammen und ent-




5.4.2 Rißbreite bei Zwangbeanspruchung 
Die Breite der Zwangri sse wird nach Gl . ( 5. 13) aus den Dehnungen am 
Ei nze 1 riß bei nicht ausgeprägtem Ri ßbi 1 d ermittelt. Angesichts der ge-
ringen Dehnungen aus Zwang (€z ~ 0,5°/aol kann man annehmen, daß die Riß-
stahlspannung asr bis zum letzten Zwangriß nicht erheblich Uber a~r an-
wächst, womit die Einleitungslänge lE und der Grundwert 
{5.35) 
nach Bi 1 d 5 .3 als konstant vorausgesetzt werden können. (Diese Verein-
fachung ist nicht gleichbedeutend mit der Annahme eines hori zonta 1 en 
Verlaufs der N-€m-Linie im Rißbildungsbereich.) Bei Annahme eines ein-
fachen parabolischen Verlaufs der Stahl- und Betondehnungen auf der Ein-
leitungslänge 







bzw. mit lE = srme 
W -t Exs 
- 3 E rm~ 
5 
(5.39) 
Den Zusammenhang zwischen der Stahlspannung im Riß und der mittleren 
Zwangdehnung liefert Gl. (5.25) in nach crsr aufgelöster Form: 
asr= tzEs [1+ _/1 + (~)2(1 + nµ)
1
] (5.40) 2 l tzE5 µ 
Hierin wird bei den für die Zwangbemessung üblichen kleinen Bewehrungs-
graden der quadrierte Klammerausdruck groß gegenüber dem restlichen Wur-
zelinhalt, so daß man nach /81 / mit ausreichender Genauigkeit setzen 
kann: 
(5.41) 
Der erste Term liefert bei Zwang nur einen geringen Spannungsanteil 
gegenüber dem zweiten Term, der den Spannungssprung beim ersten Riß 
beschreibt. 
Nun l~ßt sich unter Verknüpfung der Gln. (5.41), (5.39) und (5.31) die 
Beziehung für die mittlere Rißbreite bei zentrischem Zugzwang angeben: 
(5.42) 
Es sei angemerkt, daß in ihr sowohl der effektive als auch der Gesamtbe-
wehrungsgrad auftreten. Der mit denselben Vereinfachungen abgeleitete 
Zusammenhang für Biegezwangbeanspruchung lautet mit Gl. (5.23): 
(5.43) 




5.5 Der veränderte Rißbildungsmechanismus bei dicken Bauteilen 
5.5.1 Ausstrahlung der Kräfte in den Beton 
Bei dünnen, gl ei chmäßi g mit Bewehrung durchsetzten Zugstäben 1 äßt sieh 
das in Wirklichkeit räuml i ehe Prob lern der Verbundkraftübertragung bei 
Voraussetzung der Bernoulli-Hypothese auf ein eindimensionales redu-
zieren. Bei dicken, nur an den Oberflächen bewehrten Betonquerschnitten 
stellen sieh jedoch ungleichmäßig über den Querschnitt verteilte Längs-
zugspannungen und Rißbreiten ein. Um dennoch die Bernoulli-Hypothese und 
damit die Beziehungen des Abschnittes 5.3 beibehalten zu können, muß eine 
effektive Betonzugfläche mit annähernd gleichmäßigen Längszugspannungen 
eingeführt werden. Die Ausdehnung einer solchen Fläche hängt vom Aus-
strahlungswinkel und der verfügbaren Übertragungslänge und damit vom Riß-
abstand ab. 
5.5.2 Ansätze für die wirksame Betonzugfläche 
Leonhardt /48/ hat erstmals eine rechteckig begrenzte Teilfläche des Be-
tonquerschnitts mit einem Höchstabstand von 6 bis 7 ds vom Bewehrungsstab 
als Wirkungszone bezeichnet. Seine Formulierung ging in leicht modifi-
zierter Form in /12/ ein. Mit den Bezeichnungen des Bildes 5.9 erhält man 
den auf die wirksame Betonzugfläche bezogenen effektiven Bewehrungsgrad 
mit 







Bild 5.9: Wirksame Betonzugfläche in Wänden 
bet = c • 8d 5 .:!!: % 
he, = S .:!!: 15d5 





Es sei betont, daß der effektive Bewehrungsgrad für die Beschreibung der 
mittleren Einleitungslänge nach Gl. (5.31) maßgebend ist. Der Spannungs-
sprung /';0 ::: /';01 weit au sei nanderl i egender Einzel risse ist demgegenüber 
sr sr 
nach Gl. (5.22) bzw. (5.41) vom Gesamtbewehrungsgrad µ abhängig. Dabei 
ist es ohne Bedeutung, daß in diesem Falle die Kräfte erheblich tiefer in 
den Beton einstrahlen als bei kleinstmöglichem Rißabstand. Auch der Min-
destbewehrungsgrad, der beim Übergang vom Zustand I in II gerade das 
Stahlfließen verhindern muß, ist auf den gesamten oder einen durch Eigen-
spannungseinrisse in den Randbereichen verminderten Betonquerschnitt zu 
beziehen (vgl. Abschnitt 8.6). 
Die Richtigkeit des Ansatzes für die Tiefe der wirksamen Betonzugfläche 
nach Gl . ( 5. 45) wurde durch die in Abschnitt 7. 2 berichteten Versuche in 
vollem Umfang bestätigt, indem die Endrißabstände von dicken und dünnen 
Modellwänden miteinander verglichen wurden (siehe Abschnitt 7.2.4). 
Alternativ wird in /93, 17/ ein nur von der Betondeckung abhängiger An-
satz für die Ausdehnung der wirksamen Betonzugfläche vorgeschlagen: 
b~f = 2(d-h) (5.46) 
Er wurde ursprüngl i eh in / 43/ auf der Basis von Versuchen an nur 30 cm 
hohen Bi egeba l ken formuliert, und es erscheint zweifelhaft, ob er auf 
dicke, zentrisch gezogene Bauteile übertragbar. ist /38/. Bei solchen 
erhält man bedeutend kleinere wirksame Betonzugflächen als mit dem durch-
messerbezogenen Ansatz Gl. (5.45), der im Rahmen dieser Arbeit angewendet 
wird. 
5.5.3 Vergleichsberechnungen an FE-Modellen 
Zur Absicherung des durch Gl. (5.45) beschriebenen Ansatzes wurde eine 
rechnerische Studie anhand von FE-Scheiben-Modellen durchgeführt. Die 
Scheiben stellen horizontale, beidseitig symmetrisch bewehrte Ausschnitte 
aus Wänden unterschiedlicher Dicke b und mit unterschiedlichem Trennriß-
abstand sr dar. Bild 5.10 enthält eine Draufsicht auf die Modellscheiben. 
Die Einleitung der Verbundkräfte T = 1 entlang variabler Einleitungs-
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Bild 5.10: Zusammenhang zwischen Rißabstand und Nullinientiefe 
Bild 5.11 zeigt als Ergebnis einiger Berechnungen mit der Annahme ideal-
elastischen Werkstoffverhaltens Spannungshöhenlinien für Wandausschnitte, 
bei denen die Ein 1 ei tungs 1 änge mit 1 E ; O, 1 b vorgegeben und der Ri ßab-
stand variiert wurde. Mit abnehmendem Ri ßabstand wandert die Spannungs-
null i nie, die die Grenze der Krafteinstrahlung in den Beton markiert, zum 
Bauteilrand. Bild 5.10 enthält eine entsprechende Auswertung. Ist der 
Eridrißabstand erreicht, so läßt sich das Verhältnis des zugbeanspruchten 
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Die Untersuchungen haben gezeigt, daß unter sonst gleichen Vorausset-
zungen die Einleitungslänge keinen nennenswerten Einfluß auf die Lage der 
Spannungsnullinie ausübt. Letztere ist damit allein vom Rißabstand abhän-
gig. Für üb liehe Betondeckungen c :::: 2 ds kann die Kurve des Bildes 5. l 0 
damit auf beliebige Wanddicken und Einleitungslängen angewandt werden. 
Ein direkter Bezug zwi sehen ds und bef läßt sieh aus Bild 5. l O nicht 
ableiten, da bei de Größen in Abef und srme eingehen. Durch Verknüpfung 
der Gln. (5.44}, (5.45}, (5.30} und mit den Voraussetzungen c = 2 ds und 
s/ds = konst. läßt sich jedoch eine Geradengleichung der Form 
~ _ 20 . Srm~ 
Ab -(2+1,8-t) b 
(5.48} 
entwickeln. Die den praktischen Bereich eingrenzenden, in Bild 5.10 ein-
gezeichneten Geraden hüllen auch die FE-Kurve ein. Sie gelten jedoch 
streng nur in den Schnittpunkten mit ihr, weil das Verhältnis s/ds mit 
den Quotienten Abef/Ab und srme/b gekoppelt ist. 
Der Kurvenverlauf läßt sich sehr genau durch die Anpassung 
~ : Q,84 (Sr f 63 
Ab b/ (5.49} 
beschreiben. 
Die in den Versuchen (Abschnitt 7.2) gemessenen Endrißabstände wurden in 
Bild 5.10 den mit Gl. (5.45} berechneten wirksamen Betonzugflächen gegen-
übergeste 11 t. Die Punkte liegen eng an der rechneri sehen Kurve. Damit 
wird der durch Gl. (5.45} ausgedrückte Ansatz für Bauteil dicken b ::: l m 
als abgesichert angesehen. Systemati sehe Untersuchungen an Wänden 
größerer Dicke sind nicht bekannt. 
Auch in /69/ wird über Versuchsergebnisse und Ergebnisse von FE-Berech-
nungen an räumlichen Balkenmode 11 en berichtet. Auch durch sie wird der 





5.6. l Eingrenzung der Einrißtiefe (µ = 0) 
Über die rechnerische Erfassung von Eigenspannungen wurde in Abschnitt 
4.3 berichtet. Die Breite der durch sie hervorgerufenen Einrisse ist ohne 
Bedeutung (w ~ 0,05 mm). Meist sind die Risse mit dem bloßen Auge nicht 
wahrnehmbar, und außerdem sch 1 i eßen sie sieh nach Abk 1 i ngen der Ei gen-
spannungen wieder. Sie schwächen jedoch den Querschnitt und bilden über-
dies Initialstellen für Trennrisse. Dicke Bauteile erfahren damit eine 
Vorschädigung, die sieh in der später einsetzenden Zwangri ßbil dung nie-
derschlägt. 
Ein Maß für den Grad der Vorschädigung ist die in Bild 4.8 dargestellte 
Einrißtiefe r, die den Restquerschnitt im Bauteilinneren begrenzt: 
(5.50) 
Die Einrißtiefe ist von der maximalen Randzugspannung, dem Zeitpunkt 
ihres Auftretens und von der Nullinienlage im Zustand I abhängig. 
In einem Spannungsfeld mit stei 1 er Gradiente entstehen erste Einrisse, 
wenn die mittlere Zugspannung in einer RVE ( vgl • Abschnitt 3. 6. 3) in 
Randlage die wirksame Betonzugfestigkeit erreicht. A 11 erdi ngs muß die. 
Ausdehnung der Zugzone, ausgedrückt durch die Null i ni enti efe xz, min-
destens der Kanten länge dE der RVE entsprechen ( Bi 1 d 5 .12 l . Mit der in 
Abschnitt 4.3.4 hergeleiteten maximal möglichen Nullinientiefe 
max Xz c Q,22 b 
erhält man ein Kriterium für die Bauteildicke, ab der Einrisse grundsätz-
lich möglich sind: 
min b = ~ = 2.3 max OK = 0,22 0.22 (5. 51) 
Dieser Grenzwert hat allerdings nur theoretische Bedeutung. Beobachtungen 
der Praxis zeigen, daß Einrisse erst ab Bauteil dicken b :::0,5 m auftreten, 
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für die der Null i ni enabstand max xz bereits deut 1 i eh größer als dE ist 
(für übliche OK :a 32 mm). 
Einrißtiefe 
Einrißbedingungen: 
2,3 max D K 
cr~m ~ ßzw 
- 11-µ l flzw 
l-",4'74';,p,,f,,+----'=-:._~.:<. ßzw= 




Bild 5.12: Einrißmechanismus, Bestimmung der Einrißtiefe 
Aus der Modellvorstellung der RVE läßt sich ein unterer Grenzwert für die 
Einrißtiefe ableiten: 
min r = dE (5.52) 
Die maximale Einrißtiefe hingegen kann die maximale Nullinientiefe nach 
Gl. (4.18) nicht übertreffen. 8ruy /11/ hat ein Verfahren zur Berechnung 
der Spannung an der Rißspitze angegeben. Es beruht auf der Elastiiitäts-
theori e und sch 1 i eßt bruchmechani sehe Gesichtspunkte nur pauschal ein. 
Nach diesem Verfahren ist ein Einreißen bis r = b/2 theoretisch möglich. 
Wie jedoch die Praxis zeigt und durch Nachrechnungen belegt werden 
konnte, sind die Zugspannungskeile nach dem ersten Einreißen nicht mehr 
in der Lage, den Ei nri ß weiter ins Bauteilinnere voranzutreiben. Hinzu 
kommt, daß Eigenspannungseinrisse meist kurz sind und daher die Zugspan-
nungen nach dem Einriß durch benachbarte ungeschädigte Querschnitte 
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abgeschwächt werden (Verziehen der Null i nie). Damit ist es hinreichend, 
die Einrißtiefe auf der Grundlage der Spannungsverteilung im Zustand I zu 
ermitteln. Der obere Grenzwert der Einrißtiefe lautet: 
max r = xz = 0.22 b (5.53) 
Eine genaue Bestimmung der Ei nri ßti efe kann mit den in Abschnitt 4. 3 
angegebenen Hilfsmitteln erfolgen. Mit der Biot-Zahl nach Gl. (2.23) 
liest man in Bild 4.15 die maximale bezogene Randzugspannung ab und be-
rechnet den Zeitpunkt ihres Auftretens mit Gl . ( 2. 22). Die bezogene 
Nullinientiefe läßt sich aus Bild 4.14 oder aus den Bildern 4.11 bis 4.13 
abgreifen, womit der gesuchte Zugspannungskeil in Anlehnung an die letzt-
genannten Bilder aufgezeichnet werden kann (Bild 5.12). Die Abmessungen 
der RVE werden, vom Bauteilrand beginnend, ebenfalls eingetragen, so daß 
die ÖE-Kurve durch eine Treppenlinie aus den Mittelwerten über dE ersetzt 
werden kann. Abschließend wird der Wert der Zugfestigkeit mit dem Span-
nungsumsetzer verknüpft, woraufhin die Ri ßti efe a 1 s ganzzah 1 i ges Vi e 1-
faches von dE abgelesen werden kann. 
Da die Nullinie nach Erreichen des Spannungsmaximums speziell bei dicken 
Bautei 1 en weiter nach innen wandert, kann es vorkommen, daß der Ei nri ß 
für diesen späteren Zeitpunkt um 1 · dE weiter eindringt (vgl. Bild 4.13, 
'il= 0,1; 0,2; 0,5). 
Angesichts der mit der Annahme der RVE verbundenen Pauschalisierung - dE 
ist ja als Mittelwert zu verstehen - ist die mit dem skizzierten Ver-
fahren erzielbare Genauigkeit für praktische Belange völlig ausreichend. 
5.6.2 Einrißtiefe in bewehrten Querschnitten 
Eine Oberflächenbewehrung vermindert die Breite und Tiefe von Einrissen. 
Die Festlegung dieser Abminderung ist jedoch schwierig. Bruy hat in /11/ 
auf der Grundlage von FE-Modellrechnungen festgestellt, daß die Einriß-
tiefe mit der an der Oberfläche sichtbaren Rißbreite überproportional an-
wächst. Ein geringfügiger Rückgang der ohnehin kleinen Rißbreite infolge 
Bewehrung hat demnach eine deutliche Verkürzung der Einrißtiefe zur Fol-
ge. Bruys Versuchsergebnisse bestätigen dieses Verhalten. Aus ihnen läßt 
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(5.54) 
Es sind jedoch Zweifel angebracht. Zum einen konnte nur auf die Ergeb-
nisse von drei Versuchen zurückgegriffen werden, wobei die Größtwerte der 
stark streuenden Rißtiefen angegeben wurden. Zum anderen ist die experi-
mentelle Bestimmung der Rißtiefe generell unsicher, weil die Rißspitze 
vi sue 11 nicht zu erfassen ist und weil die Risse sieh sehne 11 wieder 
schließen. Die Tendenz der Ei nri ßverkürzung durch Bewehrung ist jedoch 
offensichtlich. Der durch Gl. (5.54) a~sgedrückte Zusammenhang konnte 
durch bislang unveröffentlichte Braunschweiger Versuchsergebnisse be-
stätigt werden. 
Für den praktischen Gebrauch soll ein Näherungsverfahren vorgestellt wer-
den, das auf einen Ansatz in /81 , 78/ zurückgeht. In Bild 5. 13 grenzen 
zwei gestri ehe lte Kurven für max DK = 16 mm und 32 mm das Ei nri ßgebi et 
nach links ab. Neben der Kurve für max xz/b ist die bezogene Nullinien-
tiefe zum Zeitpunkt des Spannungsmaximums (vgl. Bild 4.14) dargestellt 
und der größtmöglichen Einrißtiefe im unbewehrten Querschnitt gleichge-
setzt. Die Kurven für max lJ!s ermöglichen die Abschätzung der Einrißtiefe 
in bewehrten Querschnitten. 
Mit einem praxisgerechten Mittelwert lJ!/ljJ = D,4 ergibt sich für ein l m 
dickes Bauteil eine bezogene Einrißtiefe von ljJs :::: 0,075. Da in dickeren 
Bauteilen ein Weiterreißen nach dem Spannungsmaximum nicht auszuschließen 
ist, wird dieser Wert für b > l m beibehalten. Zwischen b = 0,5 m (Mit-
telwert, ab dem Einrisse möglich sind) und b = l m kann linear interpo-
liert werden. Das Näherungsverfahren führt auf den im unteren Teil des 
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Bild 5.13: Einrißtiefe bzw. Schwächung bewehrter Querschnitte durch 
Eigenspannungseinrisse bei beidseitigem Wärmeabfluß 
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6. THEORIE DER GEZWÄNGTEN SCHEIBE 
6.1 Problemstellung und Kenntnisstand 
In langgestreckten Bauteilen mit 1 i ni enförmi ger oder flächiger Behi nde-
rung wie Keller, - Widerlager-, Schleusen- und Tunnel wände auf Funda-
menten, Sohlplatten oder Stützmauern auf Fels u.a. werden vielfach lot-
rechte Risse beobachtet, die auf Temperaturzwang zurückzuführen sind. Mit 
dem in Abschnitt 5 entwickelten Reißmechanismus des von den Enden her ge-
zwängten Zugstabs läßt sich das Rißgeschehen in solchen Scheiben nur dann 
lokal beschreiben, wenn die in der betrachteten Faser einwirkende Zwang-
kraft bekannt ist. Man benötigt also Angaben darüber, wie die eingeprägte 
Temperaturdehnung EO = CXT ,n in die spannungserzeugende wirksame Dehnung 
einzelner Fasern umgesetzt wird. Dabei ist zu beachten, daß sich der Deh-
nungszustand in Rißnähe im Zuge der Rißöffnung ändert. 
Die Wand auf einem Fundament ist entlang der gesamten Arbeitsfuge (rauh, 
bewehrt) verformungsbehindert. Wand und Fundament stehen sowohl im unge-
rissenen als auch im gerissenen Zustand über Steifigkeitsverhältnisse in 
Interaktion. Die Art des Zusammenwirkens wird auch durch die Wandschlank-
heit L/H nachhaltig beeinflußt. Es liegt also ein Scheibenproblem vor, 
das für den Zustand I für einige Sonderfälle, für den Zustand II jedoch 
noch nicht untersucht wurde. 
Mehrere Untersuchungen befaßten sieh mit der Ri ßbil dung in Widerlagern 
u.a. /115, 117, 18/ im Hinblick auf das häufige Rißbild und auf prak-
ti sehe Konsequenzen. In /2/ wurden aus Versuchen abgeleitete Spannungs-
verteilungen in Scheiben mit unterschiedlicher Wandschlankheit angegeben. 
Die Steifigkeitsverhältnisse können überschläglich berücksichtigt werden. 
Schleeh /94/ entwickelte analytische Lösungen für die Spannungsv~teilung 
in Seheiben mit zwei Grenzfällen der Verformungsbehi nderung. Er setzte 
die E- Theorie und Zustand I voraus. Im Hinblick auf die Ri ßbil dung in 
Straßentunneln wurden in den Niederlanden theoretische und experimentelle 
Untersuchungen an Mikrobetonmodellen durchgeführt /103, 15, 104/. Die 
dort vorgestellten Ansätze basieren, wie auch die hiernach folgenden Ab-




6.2 Spannungen und Dehnungen der einseitig starr festgehaltenen Wand-
scheibe 
Sch 1 eeh /94/ betrachtete die Wandseheibe auf dehn starrem Fundament: 
EF AF =eo, im Grenzfall a das ideal biegeschlaffe: EF JF = 0, im Grenz-
fa 11 b das i dea 1 bi egestarre Fundament: EF JF = eo (siehe Bild 6. l). Die 
von der Wand angestrebte gleichförmige Temperaturdehnung Eo = D.r /1 T 
wird im Fall b vollständig verhindert. Man erhält die Zwangdehnung zu 
E2(y) = - 1,0 E: 0 = const. (vgl. Bild 2.1). 
T r-;--------+------------1 / 1 \ 
1 1 







a,u =• Ez Ew 
Fall a: Fundament dehnstarr EF AF = .. 
biegeschlaff EF IF = 0 
T r Woad -----T---------:, 
H / 1 \ 
l :z: ~ :D,-Z ~y Dl T :: 
1 Fundament 1 
Fall b: Fundament dehnstarr 
biegestarr 
[[,,,, lJ l/H >10 
a,u= + Ez Ew 
Bild 6. l: Grenzfälle der Behinderung einer Wand nach Schleeh /94/ 
Die Spannungen cry, cr , T in der Wand sind ortsveränderl ich. An den 
z yz ,,,,-
Wandenden existieren St. Venant'sche Einleitungszonen der Länge LK, 
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innerhalb derer die Kräfte durch Fußschub eingeleitet werden. Zwi sehen 
den Einleitungszonen herrschen die Spannungen nach Balkenbiegelehre. Die 
Kräfte T, Z und D in Bild 6.1 sind die Resultierenden der Spannungen in 
der Fuge entlang dieser Einleitungszonen, deren Länge :::: l bis l , 25 H be-
trägt. In Abschnitten der Länge 
die von Einleitungszonen eingeschlossen werden, weisen Wände mit L/H?; 2 
bis 2,5 demnach von z unabhängige und über y linear veränderliche Längs-
spannungen az (y) nach der Ba l kenbi egel ehre auf. Innerhalb der Ei nl ei -
tungszonen hingegen liegt ein Sehei benspannungszustand vor. Wände mit 
L/H <2 bis 2,5 bestehen nur aus solchen Zonen. 
Die maximale Betonlängsspannung max az wird im Grenzfall a über die Länge 
L für jedes Verhältnis L/H in der Wandfaser unmittelbar über der Fuge 
erreicht. Im Grenzfall b ist sie über die Fläche L · H konstant. Sie 
beträgt bei dehnstarrem Fundament 
(6.1) 
und nimmt innerhalb der Einleitungszonen auf Null ab. Die Theorie be-
stätigt also die Beobachtung: Risse steigen von der Fuge hoch. Die Ein-
leitungszonen bleiben meist ungerissen. 
In Bild 6.2 sind für ein Verhältnis L/H = 4 die Spannungen ay' az und Tyz 
unmittelbar über der Fuge (y = O) sowie die Längsspannungen in Scheiben-
mitte cr (y, 0) für beide Grenzfälle aufgetragen worden. Bei der vorge-
z -
gebenen Wandschlankheit stellt sieh im Fa 11 b noch kein Berei eh L ein; 
auf der gesamten Wandlänge List also ein Scheibeneinfluß vorhan~en. Die 
nur im Fall b auftretende Spannung cr erreicht am Wandende ihren Größt-y 
wert, der deut lieh über crz liegt. Die Arbeitsfuge wird daher in diesem 
Bereich aufreißen (max a "' 2 bis 3 ßz ) ; der Fugenriß wird durch An-y w 
sch l ußbewehrung überbrückt. In der Folge wird die Einleitung wei eher und 
zur Scheibenmitte hin verlagert. Die nunmehr gekrümmte Wand erfüllt die 
Voraussetzungen des Grenzfalls b nicht mehr; die Spannungsverteilung 
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Bild 6.2: Spannungsverteilung in der Anschlußfuge einer Wand nach 
Schleeh; Beispiel L/H = 4 
Bild 6. 3 enthält das Ergebnis einer Auswertung der von Sch l eeh ange-
gebenen Scheibenspannungen. Abhängig vom Verhältnis L/H sind in bezogener 
Form jene Schnittkraftkombinationen N, M angegeben, die die Scheibenspan-
nungen az am besten approximieren. Die bezogene Längskraft n und die be-




Tl = ~ 
Biegemoment und Normalkraft hängen zusammen: 







In Bereichen L beträgt bei dehn starrem Fundament die untere Randspannung 
der Wand stets 
riwu = -EoEw ~ ßzw 
und die obere ist: 
E 1-611 riwo=-Eo w --1+611 
3: 
(y = 0) 
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Bild 6.3: Abhängigkeit der Normalkraft von der Wandlänge im Zustand 
bei Zwang für die Grenzfälle von Schleeh 
Bild 6. 3 zeigt, daß der Sehei benei nfl uß im Grenzf a 11 a ab L/H ?: 3 und im 
Grenzf a 11 b erst ab L/H ?: l O verschwindet. Stattet man das Fundament mit 
einer endlichen Dehnsteifigkeit aus, so ändert sich am prinzipiellen Ver-
lauf der n- und 11-Linien nichts. Die n-Linien sinken auf ein niedrigeres 
Niveau ab. Im Vorgriff auf den folgenden Abschnitt wurde der Berei eh 
praktischer Werte für n in Bild 6.3 angelegt. 
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6.3 Elastische Koppelung von Wand und Fundament 
6.3. 1 Beziehungen der Zweischichtentheorie 
Bei den Grenzfällen von Schleeh werden die Dehn- und Biegesteifigkeit von 
Wand und Fundament nicht explizit berücksichtigt. Da sie den Reißprozeß 
maßgeblich beeinflussen, müssen sie in praktische Berechnungen ein-
fließen; es interessieren jedoch nicht die Steifigkeiten der Bauteile als 




Dehnsteifigkeitszahl So= EwAw EF ÄF 
+- Biegesteifigkeitszahl Se= 
Ewlw 
EF lF 
Höhenbeiwert P= H • HF 
H 
Bild 6.4: Begriffe der Zweischichtentheorie 
Dehnsteifigkeitszahl: 
mit O ~ S0 ~ oo (6. 7) 
Biegesteifigkeitszahl: 
SB= Ew lw ·t O S ml ~ B ~ 00 
EFIF 
(6.8) 
Nun ist es 'llögl i eh, den Zweischichtenkörper Wand/Fundament für Schlank-
hei ten L/H-+-oo mit der Biegelehre zu erfassen. Man erhält bei Wahrung von 
Gleichgewicht und Verträglichkeit folgende bezogene Schnittkräfte infolge 
Zwang für die Wand im Zustand I: 
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N 1+58 n = - ----- = ---------
Eo Ew Aw 3p2 5 8 + (1+58 ) (1+50 ) 
(6.9) 
m = - (6.10) 
bzw. die bezogene Ausmitte zu: 
11 = ~ = pS9 
6n 2(1+59) 
(6. 11) 
für das Fundament gilt: 
(6.12) 
mF = ( p-1) m (6.13) 
(6.14) 
Hierin ist p ein Höhenbeiwert nach Bild 6.4, der für übliche Praxisfälle 
i.M. zu 1,25 angenommen werden kann. Mit den Steifigkeitszahlen der 
Grenzfälle a und b sowie mit p = l erhält man aus den Gln. (6.9) bis 
(6.11) die n- und 11-Werte des Bildes 6.3 für L/H ~ 10. 
Die Dehn- und Biegesteifigkeitszahl sind stets miteinander gekoppelt. Bei 
Rechteckquerschnitten - auf solche beziehen sich alle folgenden Betrach-
tungen - erfolgt die Koppelung über den Höhenbeiwert: 
(6.15) 
Die Grenzfälle a und b führen damit auf die rein theoreti sehen Höhenbei-
werte p = oo ( = H = O) und p = l { = HF = 0) . 
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6.3.2 Eingrenzung der Steifigkeitszahlen 
Um nicht in jedem Falle den gesamten Wertebereich für s0 und SB gemäß den 
in den Gln. (6.7) und (6.8) angegebenen theoretischen Grenzen untersuchen 
zu müssen, werden die Steifi gkei tszah 1 en nach Bild 6. 5 für prakti sehe 
Verhältnisse eingegrenzt. Das Bild zeigt die Proportionen der den prak-
tischen Grenzwerten zugrundegelegten Zweischichtensysteme. Im Hinblick 
auf die Beanspruchung des jungen Betons wurde für das Verhältnis der 
Materi a 1 ei genschaften ein unterer Grenzwert min Ew/EF ~ 0, 5 eingeführt. 
Um auch ausgedehnte Unterkonstruktionen wie Sohlplatten mit erfassen zu 
können, muß die Ei nfl ußbreite des Fundaments begrenzt werden. Dies ge-
schieht anhand der in Bild 6.5 enthaltenen Skizzen. Die dort eingetragene 
größte mitwirkende Fundamentbreite kann durch den Grenzwert 
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min So= 1,82 min So= 0,91 
max S0 : 10 maxS0 : 5 
~ß - iiJ-:Jf) 
min S0 = 0,64 min S0 = 0.32 
maxS0 = 4 
min S0 = 0,27 
max S0 = 2 
minS0 = 0,1 
max S0 = 1 
)~,. _-, -y' 
maxS0 : 2 
min S0 = 0,13 
maxS0 = 1 
min 5 0 = 0.05 
maxS0 = 0,5 
s - ___§i_ 
a- 1P_ 112 




Damit lassen sich die den praktischen Bereich kennzeichnenden Steifig-
keitszahlen in Abhängigkeit von p wie folgt eingrenzen: 
1 1 
<S <---
10 p ( p -1} ' D ' ( p -1 } 
und mit Gl. (6.12) gilt: 
10p (p-1}3 
1 ~ Se ~ ( p -1 )3 
{6.17) 
{6.18) 
Der mit den Gln. {6.17) und {6.18) ermittelte praktische Bereich ist in 
den Bildern dieses Abschnitts kenntlich gemacht worden. 
In /l 03/ wurden die Stei fi gkei tszah l en für zahl rei ehe ausgeführte Bau-
werke (Tunnel, Keller, Schleusen, Widerlager u.a.) ermittelt. Sie über-
decken nur einen Teil berei eh der nach den Gl n. ( 6. 17) und { 6. 18) mög-
1 i chen Werte, der sich wie folgt abstecken läßt: 
0.2 ~ S0 ~ 2 
In Bild 6.7 wurde dieser Teilbereich gestrichelt hervorgehoben. 
6.3.3 Schnittkräfte im Zweischichtensystem 
~e mit den Gln. (6.9) und (6.10) errechneten bezogenen Normalkräfte und 
Biegemomente wurden für vier verschiedene Höhenbei werte in den Bildern 
6.6 und 6.7 dargestellt. Wichtig ist die Erkenntnis, daß die Biegebehin-
derung in praktischen Fällen gering ist. Dies führt im Zusammenhang mit 
einer endlichen Fundamentdehnstei fi gkeit zu einer beträchtlichen Reduk-
tion der Normalzugkraft in der Wand gegenüber dem totalen mittigen Zwang 
(; Grenzfall b). Nach Bild 6.6 steigt die Normalkraft in praktischen 
Fällen kaum über 
N ::: -0,20 E0 EwAw 
an. Die Ausmitte bewegt sich im Bereich 
T\ ::: 0.5 bis 0,6 
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3: 0.75 \ <( p:2,0\ M ~-~ 3: \ \ - EF Äf: w nf ~ \. - p = !!.!.!:L 
1 '\ 
Sa= (p;,2 -
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Die bezogenen Schnittkräfte in den Bildern 6.6 und 6.7 gelten streng nur 
für große Wandschlankheiten auf den Abschnitten L, nicht jedoch für kurze 
Wände bzw. Einleitungszonen LK. Solche Bereiche können näherungsweise 
erfaßt werden, wenn man die Scheibenspannungszustände von Schleeh, 
Grenzfall a, biegeschlaffes Fundament (S0 = 0, SB = eo , vgl. Bild 6.3) 
zugrunde 1 egt. Bi 1 d 6. 3 zeigt, daß für prakt i sehe Fälle der Sehei benei n-
fl uß ab L/H = 3 bereits verschwindet. Nun wird die bezogene Normalkraft 
von Grenzfall a für Wertepaare s0, SB des praktischen Bereichs wie folgt 
affin verzerrt: 
(s S ) ( n°(0,m, l/H) n 0 , 8 , L/H ::: n S0 ,S8 ,oo)----'----n0 (O,m,m) (6.19) 
Die Normalkräfte mit dem Kopfzeiger a sind Werte des Grenzf a 11 s a. Das 
Ergebnis einer Auswertung von Gl. (6.19) für ausgewählte Wertepaare s0/SB 
ist in Bild 6.8 dargestellt. Ab L/H > 10 stimmen Scheiben- und Biege-














na (0. ~Lfil) -1L SJ.! ~ 
1 
125/ 40 /64 
11/ 10 /1000 
3 4 5 10 20 -oo 
L/H 




L/H > 3 kein Scheibeneinfluß mehr vorhanden. Für die beiden oberen Kurven 
in Bild 6.8, die außergewöhnlich hohe Fundamentsteifigkeiten repräsentie-
ren, wurde abweichend von Gl. (6.19) ein Scheibeneinfluß auch für L/H > 3 
abgeschätzt. Werte für L/H < 2 sind unsicher. 
6.3.4 Randdehnungen und Anrißbedingung 
Das Ri ßbi l d einer über Fußschub gezwängten Wand hängt von den Stei fi g-
kei tsverhäl tni ssen und der angestrebten Dehnung Eo gleichermaßen ab. Sie 
bestimmen, ob die Betonzugfestigkeit oberhalb der Fuge erreicht wird und 
damit Risse überhaupt entstehen können. Bei Voraussetzung linear-el a-
stischen Materialverhaltens und ohne Berücksichtigung der Betonstruktur 
entstehen Risse dann, wenn die Randzugspannung den Wert ßzw erreicht: 
Owu = ßzw = -EoEw(n+m) 
E 1+SeC1+3p} = -Eo w __ 2 _ __.c; ____ _ 
3p Se+C1+58 }(1+50 } 
(6.20) 
Aus dieser Gleichung kann man auch ableiten, in welchem Maße die freie 
Temperaturdehnung t 0 in Zwangdehnung am Wandfuß umgesetzt wird: 
- Ewu : n +m 
Eo (6.21) 
Die oberen Kurven in Bild 6. 9 zeigen die Auswertung von Gl . ( 6. 21) für 
vier Höhenbeiwerte p. Das Verhältnis - Ew/ED bewegt sich im praktischen 
Bereich innerhalb der Werte 
0 5 < _ Ewu < O 8 
• ' Eo ' • 
Nun kann man aus Gl. (6.20) ableiten, bei welchem Verhältnis -EofEr' 
abhängig von der Behinderung, das Anreißen beginnt. Dabei gilt: 
E _ E _ ßzw Wu- r-~ (6.22) 
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1,0 1 für Er= EdEm: 
EO -----.-
E H - EdEm = -~ - m ~ 
.il Eo H 
0.5 L_ __ _,__ _ L__--1. ___ .,__ _ __,_ _ ...J..._ _ .___ _ _.. 
0,02 0,05 0,1 0,2 0.5 2 5 10 
Dehnsteifigkeitszahl 
Bild 6.10: Anrißkriterium 
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Sind die Steifigkeitszahlen eines Systems und die wirksame Betonzug-
festigkeit bekannt, so erhält man die ohne Anriß ertragbare freie Dehnung 
e:0, wenn man e:r mit dem Ordinatenwert des Bildes 6.10 multipliziert. Bei 
einem Höhenbeiwert p = 1,25 bilden sich demnach erst dann Anrisse, wenn, 
abhängig von Wand- und Fundamentdicke,-e: 0 ::: 1,25 bis 2,00 e:r beträgt. 
Die Dehnung des oberen Wandrandes ergibt sich nach Zweischichtentheorie 
analog zu Gl. (6.21): 
(6.23) 
Eine Auswertung dieser Gleichung ist in Form der vier unteren Kurven 
ebenfalls in Bild 6.9 enthalten. In praktischen Fällen erhält man stets 
negative Werte 
Ewo 1 
-0.4 ~ -~ ~ -o. 
wenn man den Fall p = 2 (sehr steife Unterkonstruktion) einmal außer acht 
läßt. Damit ist offensichtlich, daß positive Dehnungen der Wandkrone, die 
dem Grenzf a 11 b von Sch l eeh nahekommen, unter prakt i sehen Verhältnissen 
im Zustand I nicht auftreten. In /103/ schlug man vor, die Beton-
randdehnungen infolge Zwang einheitlich mit 
- Ewu = 09 Eo • und Ewo = -0,1 Eo 
anzusetzen, was gern. Bild 6.9 offensichtlich zu pauschal ist. 
Analog zu der in Abschnitt 5.6 skizzierten Vorgehensweise bei Eigenspan-
nungen kann nun eine auf strukturorientierten Überlegungen basierende An-
ri ßbedi ngung abgeleitet werden, indem ßzw einer über die Kanten 1 änge der 
fugennahen RVE gemittelten Spannung gegenübergestellt wird. Wegen des 
linearen Verlaufs der Dehnungen ergibt sich die mittlere Dehnung der be-






Mit den Gln. (6.20) und (6.22) gilt 
tdEm 1+5 6 [1+ 3p(1- ~)] 
- Eo= 3p2S6 +(1+S6 )(1+S0 ) (6.25) 
Die mittlere Dehnung der RVE kann aus den Bildern 6.9 und 6.10 abgeleitet 





= 1 + mto . dE 
Ewu H 
EdEm Ewu dE 
--=----m-
twu Eo H 




und die Werte des Bildes 6.10 können durch die dort angegebene Umrechnung 
in Abhängigkeit von dE/H angehoben werden. Bei einer 2 m hohen Wand, 
max DK = 32 mm, p = l , 25 und s0 = l beträgt die Anhebung rd. 3%. Ange-
sichts dieses geringen Wertes kann die Berücksichtigung der Betonstruktur 
bei der Anrißbedingung i.a. entfallen. 
Die Randdehnungen des Fundaments, deren Kenntnis für die folgen den Ab-
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Die Praxis und die im Abschnitt 7 .3 berichteten Versuche zeigen, daß 
Durchrisse, die die Wand bis zur Krone durchtrennen, vi e 1 breiter sind 
als die nur über Teilhöhen y/H < l verlaufenden Anrisse. Daher ist es von 
großem praktischen Interesse, über ein Kriterium zu verfügen, das das 
Durchreißen zuverlässig prognostiziert. Durchrisse werden in der Praxis 
häufig beobachtet, obwohl, wie im Abschnitt 6.3.4 gezeigt wurde, an der 
Wandkrone im Zustand I i.d.R. negative Dehnungen vorliegen. Das Vorhan-
densein einer Nullinie im Querschnitt ist also kein Kriterium, nach dem 
Durchrisse ausgeschlossen werden können. 
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Wenn ein Anriß von der Fuge aufsteigt, dann nimmt die Dehnung Er an 
der Rißspitze vom Anfangswert E Wu zunächst ab, und die Form der 
Dehnungsvereil ung im ungeri ssenen Restquerschnitt der Höhe H-Hr ändert 
sich (siehe Bild 6.12). Mit zunehmender Rißhöhe Hr geht der Druckspan-
nungskeil mehr und mehr verloren. Stellt sich an der Rißspitze gerade der 
Wert Er = ßz/Ew ein bzw. wird er unterschritten, so kommt der Riß zum 
Stillstand; es bleibt beim Anriß. Dies gilt sinngemäß auch für eine ober-
halb von Hr über dE gemittelte Dehnung bei strukturorientierter Betrach-
tung. 
Zustand I Bildung Risses 




:, / ~chwelle E0 =a,-t>T 
H, 
~Eo-w-+ 
V V H, 
Fundament ~-----j..----~-e_•J __________ ,__~-----
E,u 
Bild 6.12: Dehnungen und Schnittkräfte bei fortschreitender Rißbildung 
Wie im folgenden gezeigt werden wird, existiert ein Minimum für den in 
Bnd 6.12 gezeigten Verlauf von Er (Hr). Wird es erreicht, so stellt sich 
ein instabiler Zustand ein; der Querschnitt reißt schlagartig vollends 
durch. Der durch min E charakterisierte Zustand wird daher als Durchriß-
r ~ 
schwelle bezeichnet. Für eine Prognose der Durchrißwahrscheinlichkeit muß 
dieser minimale Wert von Er dem Quotienten ßz/Ew gegenübergestellt 
werden. Angesichts der horizontalen Gradiente des Er(Hr)-Verlaufs an der 
Durchrißschwell e erübrigt sieh in diesem Falle eine strukturori enti erte 
Betrachtung. 








.... ( ) 1 E A (, Hr) (H-Hr) 




M (E E ) E A (H-Hr) r = r - Wo · W W · 12 H (6.31} 
und 
(6.32) 
Weiterhin wird vorausgesetzt, daß die Krümmungen von Fundament und Rest-
querschnitt der Wand so lange übereinstimmen, bis der Querschnitt durch-
reißt: 
1 1 (E:Fu-EFo) · HF : (Er-Ewo)·--H-Hr (6.33) 
Aus den Gln. (6.29) bis (6.33) erhält man eine Bestimmungsgleichung für 
nr: 
(6.34) 
Mit der Krümmungsgleichheit 
(6.35) 






Bild 6.13 enthält für ausgewählte Steifigkeitsverhältnisse eine Auswer-
tung von Gl. (6.37). Die dargestellten Kurven weisen alle ein Minimum für 
- E/Eo auf, das umso tiefer liegt, je größer die Biegesteifigkeit der 
Wand gegenüber jener des Fundaments ausfällt. Die mögl i ehe Länge Hr sta-
biler Anrisse steigt mit den Steifigkeitszahlen an. Durch Vergleich der 
Kurven von Bild 6.13 mit dem Wert e:r = ßz/Ew kann man feststellen, ob 

















0,50 0,75 1,0 
H/H 
Bild 6.13: Abhängigkeit der Dehnung an der Rißspitze von der Anrißhöhe 
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Die analytische Ableitung des Durchrißschwellenwertes min Er aus Gl. 
(6.37) nach der Bedingung 
dEr : Q 
d(~r) 
führt auf sehr komp 1 i zierte Ausdrücke. Die in Bild 6. 14 dargestellten 
bezogenen Durchrißschwellenwerte max (-E0/Er) wurden deshalb iterativ aus 
Gl. (6.37) ermittelt. Im Anwendungsfall ist den Kurven der Wert 
E0Ew _ ~ 
- ßzw : Er 
gegenüberzustellen. Liegt dieser oberhalb der Kurven, so ist mit Durch-
rissen zu rechnen. 
Die Kurven enden an für sie gültigen SB-Skalen. Die im Bild 6. 14 enthal-
tenen Proportionsskizzen gelten für Ew = Er· Das Bild macht deutlich, daß 
bei Systemen mit einem Höhen bei wert p = 1, 1 mit Durchrissen nicht zu 
rechnen ist, wei 1 das Fundament zu wei eh ist, um sie zu erzwingen. Die 
Durchrißwahrscheinlichkeit steigt mit dem Höhenbeiwert überpropor-
ti ona 1 an. Dies geht auch aus Bi 1 d 6. 15 hervor, in dem die Höhen 1 age 
der Durchri ßschwe 11 en aufgetragen ist. Bei sehr steifen Fundamenten 
( p = 2,0; s0 < 0,1) reißt jeder Anriß bis zur Wandkrone durch. Anrisse 
in Systemen mit üblichen Steifigkeitsverhältnissen hingegen sind bis 
dicht unterhalb der Wandkrone stabil. 
Es muß hinzugefügt werden, daß die Aussage: "Durchriß ja oder nein" mit 
einem gewissen Sicherheitsabstand getroffen werden muß. Werte, die un-
mittelbar an den Kurven des Bildes 6.14 liegen, lassen keine eindeutige 
Aussage zu, denn die Verteilung der Betonzugfestigkeit entlang des Riß-
weges ist zufällig. Während man annehmen kann, daß Anrisse an Schwach-
ste 11 en des Betongefüges entstehen, muß an der Durchri ßschwe 11 e keines-
wegs eine solche Schwachstelle angetroffen werden. So ist es zu erklären, 
daß Anrisse meist auf halber Wandhöhe oder darunter enden. Sie werden von 
Strukturelementen mit hoher Festigkeit aufgehalten. 
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Dehnsteifigkeitszahl 58 = Ew Aw/ EF AF 
Bild 6.15: Höhenlage der Durchrißschwellenwerte 
Die vorstehenden Überlegungen gelten ausschließlich für Bereiche L mit 
geradliniger Dehnungsverteilung und damit für Risse, deren Einleitungs-
zonen sich nicht überschneiden. Die Entstehung von Durchrissen innerhalb 
von LK ist wegen der dort vorhandenen geringeren Randdehungen unwahr-
schein 1 ich, solange noch Bereiche L vorhanden sind. Damit wird in prak-
tischen Fällen der Abstand von Durchrissen den Wert LK kaum unterschrei-
ten. 
6.4 Rißbreitenverlauf 
6.4.1 Rißbreite des Durchrisses in einer unbewehrten Wand 
Wie durch die Bilder 6.3. und 6.8 belegt wird, ist der unter praxisnahen 
Steifigkeitsverhältnissen sich einstellende Dehnungsverlauf E
2
(yl dem des 
Grenzf a 11 s a von Sch 1 eeh eng benachbart. Er wird bereits in einer Ent-
fernung LK ~ H vom Sehei benrand aufgebaut sein. Die Dehnsteifi gkeitszah 1 
s0 schlägt sich in der Aufteilung der freien Temperaturdehnung Eo in Wand 




Auf die Dehnungsgradiente hat SD nur einen geringfügigen Einfluß. 
Die Ufer eines unbewehrten Durchrisses verformen sich wie die vertikalen 
Wandränder an den Wandenden, denn die Verbindung der Rißufer erfolgt aus-
schließ 1 i eh über den unterha 1 b des Risses spannungs 1 osen Fundamentquer-
schni tt. Damit lassen sich die von Schleeh für die Einleitungszonen ange-
gebenen Scheibenspannungs- bzw. -dehnungszustände für die Rißbreitenbe-
rechnung benutzen. Bild 6.16 zeigt in seinem oberen Teil schraffiert die 
Ein 1 ei tungszonen beiderseits eines Risses, in denen nicht 1 i neare Deh-
nungsverteilungen vorliegen. Um nun die Rißöffnung in Höhe y der Wand zu 
bestimmen, müssen die Verformungen Ewy · 6 z über die Wandlänge zu einer 
Rißuferverschiebung aufsummiert werden. Bezugspunkt ist die Verschiebung 
der Wandunterkante, die keine Rißbreite erzeugt, weil per Definition der 
Verbund zwi sehen Wand und Fundament auf den Ein 1 ei tungszonen erha 1 ten 
bleibt. Beobachtungen der Praxis bestätigen dies. 
Weiterhin ist zu beachten, daß die Krümmung von Wand und Fundament einen 
rückdrehenden Einfluß ausübt, der bei der Ermittlung der Rißuferverschie-
bung zu berücksichtigen ist. Bild 6.16 zeigt in seinem unteren Teil sche-
matisch die Verformungen am Durchri ß. Die Ri ßuferverschi ebung und damit 
die ha 1 be Breite eines unbewehrten Risses ergeben sieh in a 11 gemeiner 
Form zu 
H 





Angewandt auf Berei ehe, in denen die Zweischichtentheorie gilt, ergibt 
der Ausdruck ( 6. 39} stets Null , da die (scheinbare} Ri ßuferverschi ebung 
durch den Krümmungsanteil kompensiert wird. Innerha 1 b der Ein 1 eitungs-
zonen ist dies nicht der Fall. Es ist somit ausreichend, in Gl. (6.39} 








ab hier 1 








Die Ergebnisse der Scheibenrechnungen von Schleeh, Grenzfall a, sind für 
ein quadratisches Scheibenende (LK = H) in Form von Dehnungsverläufen 
E~/zl im Abstand y = 0,2 H im linken Teil von Bild 6.17 dargestellt. Im 
rechten Teil des Bildes sind die über LK gemittelten Werte e:Wym ange-
geben. Sie lassen sich nahezu exakt durch eine Potenzfunktion der Form 
Q 
Ewym ( y )0.5646 
- -- = 09 - 12954. -
E 0 ' ' H 
(6.41) 
approximieren. 
























- ~=09-(12954 .:t-)°'"" Eo ' ' H 
Bild 6.17: Dehnungsverlauf in einer Einleitungszone einer Wandscheibe 
nach Schleeh, Fall a 
Nun kann man die Dehnungen des vorhandenen Systems im Verhältnis der 
Dehnungen des Grenzfalls a E~(LK)/e: 0 (L) abmindern und erhält den ebenen 
Verschi ebungsantei l zu: 
( ) ~ a Ewu Ewy ) A S11 y : Ew · -- - E0 · -- . H um Eo Wym Eo Wu Wy (6.42) 
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Die Werte Ewy des vorhandenen Systems ergeben sich mit den Gln. (6.20) 
und (6.23) aus den Randdehnungen: 
(6.43) 




Eo ' H 
(6.44) 
Von dem Ausdruck (6.42) ist nun noch der Krümmungsanteil nach Gl. (6.40) 
zu subtrahieren, der allerdings aus Schleehs Scheibenrechnungen nicht ab-
geleitet werden kann. Der Wert xF fällt von einem Anfangswert, der sich 
aus den Randdehnungen nach Zweischichtentheorie errechnen läßt, innerhalb 
der Einleitungszone zum Riß hin auf Null ab. Der Verlauf vonxF wird, wie 
in Bild 6.16 dargestellt, angenommen. Für die mittlere Krümmung auf LK 
erhält man (in Anlehnung an den Festwert -e:0 Wum/E 0 ~ 0,9) einen Formbei-
wert cx.:::0,45. Mit diesem und den Gln. (6.35), (6.42) und (6.39) läßt sich 
die Beziehung für die Rißuferverschiebung des unbewehrten diskreten Ris-
ses anschreiben: 
(6.45) 
Bei Anwendung der Gln. (6.41) und (6.44) ist zu beachten, daß die durch 
Gl. (6.45) ausgedrückte Funktion an der Stelle y/H ~ 2/3 eine Singulari-
tät aufweist, weil die Nulldurchgänge der Funktionen Ewy und E Wym nicht 
zusammenfallen. Werte ÄS für 
0,6< ~ <0,73 
sind damit unsicher und sollten aus benachbarten Werten abgeleitet 
werden. 
6.4.2 Rißbreite des Durchrisses in einer bewehrten Wand 
Durch Bewehrung wird die durch Gl. (6.45) beschriebene Rißbreite verrin-
gert. A 11 erdi ngs führt die Betrachtung eines Wand-Fundament-Systems mit 
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Riß, dessen Ufer durch eine Vielzahl von Bewehrungsstäben verbunden sind, 
auf ein hochgradig statisch unbestimmtes System, das nur bei Beachtung 
des veränderlichen Scheibenspannungszustands in den Einleitungszonen lös-
bar ist. Es soll daher eine Näherung gezeigt werden, bei der die Ver-
schiebung t,s(y) nach Gl. (6.45) vereinfachend in voller Größe auf ein 
gekoppeltes System aus Beton- und Stahlzugstab gemäß Bild 6.18 aufge-
bracht wird. Diese Art der Betrachtung diskreter horizontaler Stäbe bzw. 
Schichten vernachlässigt die Anhebung der Dehnungen und der Krümmung in 




(H- IE)-t---- lE 
Bild 6.lB: Vernähen eines Risses durch Bewehrung 









'1w = '1sr · ---( 1 - nµ) 
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Man erhält die Stahlspannung im Riß in der Höhe y zu: 
( ) tis(y) · E5 (1 y = --------""'----
sr [H ~ • .!.s.. (1- ~)l 
1-nµ 3 1-nµ J 
(6.47) 
(6.48) 
Die Breite des bewehrten Durchri sses läßt sieh über den durch Gl. ( 5. 39) 
beschriebenen Zusammenhang wie folgt angeben: 
( ) 2 As(y)-le 
W y = 3. -rH-nµ-.-le_(_l _----n_µ_)_l 
[ 1-nµ 3 1-nµ J 
(6.49) 
Zur Vereinfachung der weiteren Berechnungen wird substituiert: 
[N] = [H ~ + k (1 - ~)] 1-nµ 3 1-nµ (6.50) 
Die mit Gl . ( 6. 49) berechnete Ri ßbrei te läßt sieh korrigieren, indem 
durch Einführen eines Wertes 'l<.F im Rißquerschnitt dort die Verträglich-
keitsbedingung erfüllt und der in Bild 6.16 dargestellte 1<.F-Verlauf über 
die Einleitungszone verändert wird. Uber das Kräftegleichgewicht erhält 
man geringfügig verminderte Ri ßbrei ten und auf iterativem Wege schließ-
1 ich den endgültigen Rißöffnungszustand, bei dem Gleichgewicht und Ver-
träglichkeit erfüllt sind. Wie durch zahlreiche Nachrechnungen belegt 
werden konnte, unterscheidet sieh dieser kaum vom Ergebnis des zuvor 
beschriebenen Näherungsverfahrens, weil die Dehnsteifigkeit der gesamten 
Bewehrung im Vergleich zu jener der ungerissenen Wand gering ist. Der er-
hebliche Rechenaufwand für die Verbesserung ist angesichts einer erziel-
baren Ri ßbreitenkorrektur von rd. 5% nicht zu rechtfertigen. Dem Be-
messungsverfahren von Abschnitt 8.5.2 wird deshalb der durch Gl. (6.49) 




Die Annahme eines diskreten Durchrisses stellt den ungUnstigsten Fall im 
Reißprozess einer Wand dar. Zusätzliche Anrisse innerhalb von LK oder 
Durchrisse im Abstand sr< 2 LK schwächen den Scheibendehnungszustand in 
den Einleitungszonen ab und tragen so zu einer Verminderung der Durchriß-
breite unter sonst gleichen Voraussetzungen bei. 
6. 5 Berechnung der Verformungen eines Wand-Fundament-Systems mit einem 
FE-Scheibenmodell 
6.5.1 Modell und Vorgehensweise 
Zur Absicherung der in diesem Abschnitt entwickelten theoreti sehen An-
sätze, insbesondere im Hi nb 1 i ck auf den bewehrten Durchri ß, wurden auf 
einer PRIME-Rechenan 1 age mit dem Programm SAP IV umf angrei ehe Berech-
nungen an FE-Scheibenmodellen durchgefUhrt. Ihr Ziel war es, das Verfor-
mungsverhalten von Uber Fußschub gezwängten Wänden nach Aufbringen einer 
Temperaturdifferenz im ungerissenen und gerissenen Zustand zu klären. 
Die untersuchten Modelle waren gekoppelte Wand- und Fundamentscheiben mit 
Rechteckquerschnitt und beliebigen Verhältnissen L/H und p. Die Steifig-
keitszahlen wurden über die vorgegebenen Höhen und E-Modul n verändert, 
wobei in letztere auch Dickenunterschiede einflossen. Die Modelle hatten 
die Einheitsdicke 1. Als Zwangantrieb wurde einheitlich eine Temperatur-
differenz AT= 30 Kin der Wand vorgegeben. 
Bild 6.19 zeigt eines der untersuchten FE-Rechennetze mit einem Höhen-
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Bild 6.19: FE-Scheibenmodell 
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Durchrisses p = 1,4 
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Voruntersuchungen hatten ergeben, daß der Einfluß des System-Ei genge-
wi chts auf die Verformungen vernachlässigbar war, womit auf die Formu-
1 i erung von Auflagerbedingungen verzichtet werden konnte. Eine der Reali-
tät entsprechende e l asti sehe Bettung des Fundaments wirkt sieh a 1 so auf 
die Verformungen und damit auf die Rißbildung nicht aus. 
Zunächst wurden an Systemen unterschi edl i eher Abmessungen die Verfor-
mungen im Zustand I studiert, wobei ein 1 i near-e 1 asti sches Materi a 1 ver-
ha 1 ten vorausgesetzt wurde. In einem zweiten Schritt wurde in Wandmitte 
ein Durchriß vorgegeben, im dritten Schritt kam Bewehrung hinzu. Es 
zeigte sich, daß bei der Berechnung der Verformungen gerissener Wand-
seheiben die Vorste 11 ung rein e 1 asti sehen Material verha 1 tens verlassen 
werden muß. Bei dem benutzten Programm SAP IV ist dies nur in Form einer 
Näherungs 1 ösung mögl i eh, da das Programm aussch 1 i eß 1 i eh nach E-Theori e 
rechnet. 
6.5.2 Ergebnisse der FE-Modellrechnungen 
Die Rechenläufe mit ungeri ssenen Wandseheiben unterschiedlicher Abmes-
sungen und mit verschiedenen Fundamenten führten in den Innenbereichen 
der Wände stets auf die Ergebnisse der Zweischichtentheorie. Die ebene 
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Dehnungsvertei 1 ung in Wand und Fundament wurde bereits bei einer Wand-
sch 1 ankhei t L/H = 2 erreicht und zwar auch dann, wenn mit Höhen bei werten 
um p = 1,5 eine große Fundamentbiegesteifigkeit vorgegeben wurde. Damit 
konnte der Ansatz einer quadrat i sehen Ein 1 eitungszone mit LK = H in 
vollem Umfang bestätigt werden (vgl. Bild 6.16). 
In Bild 6.20 ist beispielhaft die Verformungsfigur eines Systems im Zu-
stand I in stark überhöhter Darste 11 ung angegeben. Der geradlinige Deh-
nungsverl auf gilt in den Grenzen z = + L/2. An den Wandenden erhält man 
Sehei bendehnungszustände, die zu denen von Sch l eeh /94/ für den Fa II a 
angegebenen affin sind. 
b = 0,4m 
b, = 1,2m 
p = 1,4 
50 =0,69 
s. = 4,34 
L/H =4 
Ew= 20000 Nimm' 
E, = 24000 Nimm' 
Dehnungen im Bereich [ : 
---------~-,\ '-------' 1--,-----, 
, 




~2-:_ Verformung eines Zweischichtensystems infolge ßT 
Die Vorgabe eines Durchri sses durch Lösen der Knotenbindungen in Wand-
mitte (siehe Bild 6.19) führte zunächst dazu, daß die Rißufer in der Höhe 
y/H"' 0,7 bis 0,8 in Überschneidung gingen, mit den gewählten Vorgaben 
also nur ein Anriß entstand. Hieran änderte auch die Anhebung der Wand-
schlankheit auf Werte L/H > 20 nichts, und auch die Erhöhung der Funda-
mentsteifigkeit um den Faktor 10 zeigte kaum Wirkung. Die Ursache dieses 
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Ergebnisses, das im Widerspruch zu den Beobachtungen von Praxis und Ver-
such (vgl. Abschnitt 7.3) sowie zu dem Ansatz des Abschnitts 6.3.5 steht, 
liegt in der Annahme eines rein e l asti sehen Materialverhaltens in der 
Wand. 
Ein Anriß entwickelt sich erst dann zu einem Durchriß, wenn die Beton-
zugfestigkeit bereits auf einer gewissen Teilhöhe y/H überschritten 
wurde. Dies gilt auf der gesamten Wandlänge, führt aber nur zu verein-
zelten Anrissen und Durchrissen in großem Abstand. In den Zwi schenbe-
rei chen, in denen wegen der guten Verbundwirkung zum Fundament ßzw eben-
fa 11 s überschritten wurde, sorgen Mikrorisse für eine Herabsetzung der 
globalen Steifigkeit. Dies kann durch Einführen eines nichtlinearen Mate-
rialgesetzes erfaßt werden. In dem verfügbaren Programm wird der postkri-
ti sehe Berei eh jenseits der Dehnung Er = ß 2/Ew ersatzweise durch Ab-
minderung des E-Moduls beschrieben. 
Bild 6.21 zeigt das in Anlehnung an /73/ angenommene Materialgesetz mit 
linear abfallendem Ast. Bei bekanntem Dehnungsverlauf in der Wand lassen 
sieh mit ihm entsprechend der Höhenlage abgemi nderte E-Modul n nach der 
Beziehung 
E(:!....)- ßzw 
H - (0,001-Er) (6.51) 
im Bereich 
J.... ~ Ewu-Er 
H Ewu-Ewo 
(6.52) 
bestinmen. Sie führen auf die ebenfalls in Bild 6.21 qualitativ ange-
gebene gestutzte Spannungsverteilung. In die weiteren Berechnungen wurden 
nun nach Gl. (6.51) je Schicht für die Elementmittelpunkte berechnete ab-
geminderte E-Moduln eingeführt. Je nach Vorgabe von ßzw wirkten sie sich 
von der Arbeitsfuge bis etwa y/H = 0,6 aus. Der ursprüngliche E-Modul Ew 







o =ß (,_ E-0,06) 












Bild 6.21: Dehnungen und Spannungen bei nichtlinearem Materialverhalten 
Bild 6. 22 zeigt das Ergebnis einer Verformungsberechnung mit abgemi n-
derter Wandsteifigkeit für die Parameter L/H = 4 und p = 1,4. Die aus dem 
Bild abgreifbare Rißbreite entspricht etwa jener, die sich mit Gl. (6.45) 
für eine unbewehrte Wand errechnen läßt, allerdings liegt das Rißbreiten-
maximum hier tiefer (y/H = 0,5) als nach Gl. (6.45) (y/H = 0,8). Diese 
Tendenz wurde auch bei a 11 en anderen Rechenläufen mit anderen Stei fi g-
keitsverhäl tni ssen festgestellt, sie trat bei bi egewei chen Fundamenten 
noch ausgeprägter auf. Die maximale Ri ßbreite ste 11 te sieh meist etwas 
größer als nach Gl. (6.45) ein. Wandschlankheiten über L/H = 4 wirkten 
sich auf den Rißbreitenverlauf nicht aus, solche unter L/H = 4 bewirkten 
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eine fortschreitende Annäherung der Ri ßufer an der Wandkrone, denn in 
diesen Fällen waren Zonen L nicht mehr vorhanden, die Einleitungszonen 
aber überschnitten sich. Die Rißbreite nahm bei sonst gleichen Parametern 
proportional zur Wandhöhe zu. 
Verschiebungs-
monstob 
0 01 0.2 03 04 Q5 mm 
>i< 
1 
Ev, = 20000N/mm2 
E 1 = 4300N/mm2 
E 2 = 7300N/mm2 
E 3 = 18500 N/mm2 
E • = 24 000 N/mm2 
b = 0.20m 
bF :0,60m 
p = 1,40 
Bild 6.22: Verformung einer unbewehrten Wand mit Durchriß und des ange-
koppelten Fundaments 
Im letzten Schritt erfolgte der Übergang auf die bewehrte Wand. Die den 
mittigen Durchriß kreuzende Bewehrung wurde durch paarweise in Achse der 
Elementknoten angeordnete Federn (Bild 6. 23) nachgebildet. Da die Span-
nung der Federn bei Zwangbeanspruchung wesentlich von der Federlänge ab-
hängt, mußten die den Rißufern benachbarten Knotenreihen mit vari ab Jen 
z-Koordinaten ausgestattet werden. Damit ließ sich die Federlänge ls über 
die Beziehung 
2 
l. = 3 





stets so einstellen, daß die Federspannung dem Wert crsr bei parabolisch 
über lE anwachsender Stahlspannung entsprach (vgl. Bild 6.18). Durch 
Variation der Federflächen konnten unterschiedliche Bewehrungsgrade simu-
liert werden. Die Art der Bewehrung (ds, s) ging über lE nach Gl. (5.30) 
und Gl. (6.53) in 1s ein. 
Knotenreihen mit 
variabler z -Koordinate 
doppelte Knotenreihe 
.-im Rinquerschnitt 
/WYVW,fl--...- Stahlfederpaar E •. A, 
1 ' Elemente mit variabler Länge Normalelement 
Bild 6.23: Modell des durch Bewehrung überbrückten Durchrisses 
In Bild 6.24 sind für die Wand des Bildes 6.22 die Rißbreitenverläufe für 
einige ausgewählte Bewehrungen angegeben. Zum Vergl ei eh wurden die nach 
Gl. (6.49) berechneten Rißbreitenverläufe ebenfalls eingetragen. Auch der 
Rißbreitenverlauf in der unbewehrten Wand wurde entsprechend dem Ergebnis 
von Bild 6.22 mit eingetragen. Die aus den FE-Modellrechnungen ermit-
telten Ri ßbrei tenverl äuf e sind affin. Die Ri ßform stimmt jedoch mit der 
nach Gl. (6.49) berechneten nicht überein. Im Gegensatz zu dieser tritt 
bei den FE-Modellen das Rißbreitenmaximum etwa bei y/H = 0,4 und damit 
deutlich tiefer auf. Zur Wandkrone hin nähern sich die Rißufer deutlich 
an. Dennoch konnte festgestellt werden, daß die nach beiden Verfahren be-
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Rechenläufe mit anderen Wand-Fundament-Systemen zeigten stets die gleiche 
Tendenz: Immer entsprach das Rißbreitenmaximum etwa dem mit Gl. (6.49) 
berechneten Wert, zur Wandkrone ging die Rißbreite stets deutlich zurück, 
hohe Bewehrungsgrade und eine niedrige Fundamentbi egestei fi gkeit begün-
stigten den Rückgang. Eine Anhebung der Wandschlankheit über L/H = 4 
wirkte sieh auf die Ri ßbrei te nicht aus. Die FE-Mode 11 rechnungen bestä-
tigten auch den durch Gl. (5.39) ausgedrückten linearen Zusammenhang 
zwischen Rißbreite und Stahlspannung im Riß. Die in den Höhen y/H = 0,4 
bis 1,0 berechneten Werte der Stahlspannung lagen stets eng an der Ge-
raden nach Gl. (5.39). Lediglich bei y/H = 0,2 fielen die Stahlspannungen 
meist etwas höher aus, als anhand der Rißbreite zu erwarten war. Dies ist 
mit dem Einfluß des Verbunds zum Fundament zu erklären. 
Die Ansätze des Abschnitts 6.4 für den Verlauf unbewehrter und bewehrter 
Durchrisse konnten durch die FE-Mode 11 rechnungen in groben Zügen bestä-
tigt werden. Abweichungen in der Rißform nach beiden Verfahren werden auf 
den Näherungsansatz für das nichtlineare Materialverhalten des Betons der 
Wand zurückgeführt. Im Hinblick auf die Bemessung der Oberfl ächenbeweh-
rung (vgl. Abschnitt 8.5.2) können die Ergebnisse der FE-Modellrechnungen 
den analytischen Ansatz Gl. (6.49) dagegen durchaus absichern. Die nach 
beiden Verfahren berechneten Werte der maximalen Rißbreite wichen in 
allen untersuchten Fällen nur unwesentlich voneinander ab. 
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7. EIGENE VERSUCHE, ÜBERBLICK 
7.1 Veranlassung und Ziel der Versuche 
Zur Verifizierung der in den Abschnitten 5 und 6 niedergelegten theore-
tischen Ansätze wurden vom Verfasser Versuche durchgeführt, über die hier 
nur ein gedrängter Überblick gegeben werden kann. In /80/ und /82/ wird 
ausführlich über die Versuche berichtet. 
Der Ri ßbi l dungsprozeß wurde an zwei grundsätzl i eh unterschiedlichen Mo-
dellen versuchstechni sch untersucht: An einem breiten Zugstab und an 
einem vollständigen Wand-Fundament-System. Mit den Versuchen an horizon-
talen Wandstreifen sollte v.a. der Rißbildungsprozeß in dicken Bauteilen 
unter der kombinierten Beanspruchung von Zwang- und Eigenspannungen stu-
diert werden. Die Versuche an über ein Fundament gezwängten Wandseheiben 
hingegen sollten zur Klärung des Reißprozesses und des Rißbreitenverlaufs 
über die WandhHhe beitragen. Dabei sollte insbesondere die Entstehungs-
folge der in der Praxis beobachteten Durch- und Anrisse studiert werden. 
Die letztgenannten Versuche konnten im Labor nur an dünnen Mode 11 wänden 
durchgeführt werden. Um den praktischen Fall einer gezwängten langen und 
dicken Wand zu erfassen, in der auch Eigenspannungen wirksam sind, müssen 
die Ergebnisse aus beiden Versuchsreihen miteinander verknüpft werden. 
7.2 Versuche an horizontalen Wandausschnitten 
7.2.l Modellvorstellung, VersuchskHrper 
Zur Untersuchung der Rißbildung in dicken Stahlbetonwänden unter dem 
kombinierten Einfluß von Eigen- und Zwangspannungen wurden 9 Versuche an 
breiten DehnkHrpern durchgeführt. Das Mode 11 ist ein horizontal er Wand-
streifen in beliebiger HHhe über der Betonierfuge (Bild 7.1). Der eindi-
mensionale Wärmeabfluß und damit die Fortsetzung der Wand in vertikaler 
Richtung wurden durch Wärmedämmung nachgebildet. 
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Bild 7.1: Wandausschnitt, Spannungen und Versuchskörper 
VersuchskOrper 
Es wurden acht Dehnkörper mit den Querschnittsabmessungen l OOxl 6 cm2 
untersucht und außerdem ein Vergleichskörper ( dünne Wand) 33x33 cm2 • In 
den 6 m langen Körpern betrug die Meßlänge (mittig) 4 m. Die zentri sehe 
Zugkraft wurde in die daran anschließenden Krafteinleitungsbereiche über 
Kopfplatten und eine gestaffelte Einleitungsbewehrung eingetragen. Inner-
halb der Meßlänge erhielten die Dehnkörper nur eine beidseitige hori zon-
ta le Oberfl ächenbewehrung, deren seitl i ehe Betondeckung ei nhei t lieh 3 cm 
betrug. 
7.2.2 Programm und Versuchsdurchführung 
Alle Versuchskörper wurden mit Beton B 25 mit 234 kg/m3 HOZ 35 L und 
einem w/z-Wert von 0,88 hergestellt. Die Bewehrung bestand aus Stäben BSt 
500/550 RU. Der Beton wies im Alter von 28 Tagen eine mittlere Würfel-
druckfestigkeit von ßwm = 27 N/mm 2 und eine mittlere zentrische Zug-
festigkeit von ßzm = l , 6 N/mm2 auf. 
In den Versuchen wurden vier Parameter variiert: Wanddi cke, Bewehrung 
nach Durchmesser und Stababstand, Geschwindigkeit des Zwangaufbaus und 
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Vorschädigung durch Eigenspannungen. Bild 7.2 zeigt die Querschnitte mit 
Bewehrung sowie die Variablen der Versuchsreihen. Einige Versuchskörper 
gehörten gleichzeitig mehreren Reihen an. 
;~;:~ 3012~~~1 
J.--- b•100 







REI-E T : Einttun der Geschwindigkeit des Zwangaulbaus 
T1 1 Stwidt rigig 




REH: E : EinfluO der Vorschädigung durch Eigenspannungen 
infolge unterschiedlicher Aunentemperaturen 
El . 20 'C _,. 
E21MttWJtT2 5 'C _.. .. 
EJ 20 'C kall 
Bild 7.2: Versuchskörperquerschnitte, Versuchsreihen und Variable 
Die Versuchskörper wurden am Ort der Prüfung in einem horizontalen Rahmen 
betoniert. Dieser Prüfrahmen war mit einer wärmedämmenden Schalung und 
Gleitfolien versehen worden. Ein annähernd adiabatischer Temperaturan-
stieg aus Hydratati onswärmeentwi ckl ung wurde durch a 11 seitige Abdeckung 
der Versuchskörper mit Däirmaterial kurz nach der Herstellung ermöglicht. 
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Einen Tag nach der Herste 11 ung wurden die seitlichen Schalungen abge-
rückt, aber nicht entfernt. Durch die beidseitigen Spalte wurde gekühlte 
Luft (vernebelter Stickstoff als Kühlmittel l geblasen, um eine Tempera-
turdifferenz über den Versuchskörperquerschnitt und damit Eigenspannungen 
zu erzeugen. Durch Variation der Kühlwindtemperatur in Reihe E (vgl. Bild 
7 .2) wurden unterschi edl i ehe Intensitäten der Eigenspannungen und ent-
sprechende Vorschädigungen der Randberei ehe erzeugt. Die dehngesteuerte 
Zugbelastung wurde im Ans eh l uß an die Kühl wi ndbehandl ung im Alter von 
drei Tagen stufenweise aufgebracht, nachdem, um die Ri ßbi l dung vi sue 11 
und meßtechnisch verfolgen zu können, die Abdeckungen entfernt worden 
waren. 
In Vorversuchen war die zum ersten Trennriß führende Gesamtdehnung zu rd. 
0,038° / oo ermittelt worden. Der Zeitraum vom Beginn der Zugzwangbean-
spruchung bis zum Erreichen dieses Wertes wurde in Reihe T ( vgl ; Bi 1 d 
7.2) variiert. Anschließend wurde die Dehnung jeweils soweit gesteigert, 
bis der nächste Trennriß auftrat. 
Nach jedem Schritt wurden folgende Messungen vorgenommen: Die Gesamtdeh-
nungen über die Risse hinweg wurden auf der Meßlänge von 4 m mit je zwei 
seitlich angeordneten Wegaufnehmern und Meßuhren und zusätzlich auf vier 
Meßstrecken mit 500 mm-Setzdehnungsmessern gemessen. Die Breite neu auf-
getretener Risse wurde auf vier Meßl i ni en mit Hilfe einer spezi e 11 en 
Videokamera gemessen. Die Ri ßaufwei tung hingegen wurde an den gleichen 
Stellen mit einem 50 mm-Setzdehnungsmesser verfolgt. Die Temperatur im 
Beton wurde über an verschiedenen Stellen des Querschnitts einbetonierte 
Thermoelemente während der ersten zwei Tage nach dem Betonieren konti-
nuierlich registriert. Die Versuche endeten mit dem Beginn des Fließens 
der Bewehrung 5 Tage nach Herstellung der Versuchskörper. Der Endri ßzu-
stand wurde stets in rd. 4 Tagen erzeugt. 
7.2.3 Versuchsergebnisse 
7.2.3.1 Temperaturverteilung 
Der Temperaturverl auf in einem Versuchskörper, dessen Seitenflächen- auf 
+5°C abgekühlt wurden, ist in Bild 7.3 für drei Meßpunkte wiedergegeben. 
Danach wurde die die Eigenspannungen bestimmende maßgebende Temperatur-
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di fferenz zwi sehen Kern und Rand bereits wenige Stunden nach Einsetzen 
der Randkühlung erreicht. Beim Beginn der Zugbeanspruchung waren nennens-
werte Temperaturdifferenzen nicht mehr vorhanden. In keinem Fall konnten 
Eigenspannungseinrisse visuell festgestellt werden. Die Vorschädigung der 
Randbereiche durch Mikrorißbildung ging jedoch aus vergleichenden Auswer-




























Versuch T 2 
T ""'4)eraturverlauf der Meßpunkte 
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Bild 7.3: Verlauf der Temperaturen im Versuchskörper T2 
Im Versuch Wl ( dünne Wand) und im Versuch El (T 1 = +20°C) betrugen die 
maximalen Temperaturdifferenzen zwischen Rand und Kern weniger als 10 K, 
wodurch in diesen Fällen keine nennenswerten Vorschädigungen auftraten. 
Mit Tfb = 20°C und T1 = +5°C wurden in den 1 m dicken Versuchskörpern ma-
ximale Temperaturdifferenzen um 25 K erreicht. Bild 7.3 zeigt, daß selbst 
bei einer Schalung mit 10 cm Wärmedämmung ein Temperaturverlust ßTv (vgl. 
Abschnitt 2.4) auftritt. 
7.2.3.2 Normalkraft-Dehnungs-Verhalten 
Das Verformungsverhalten der Dehnkörper El, E2 und E3 ist aus Bild 7.4 zu 
ersehen. Für die Versuche der Reihe E wurde hier die auf den Bewehrungs-
querschnitt bezogene Normalzugkraft über der mittleren Dehnung aufgetra-
gen. Die Versuche unterschieden sich nur durch die Art der Vorbehandlung 
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(Variation von T1 }. Es zeigte sich, daß die Mitwirkung des Betons auf Zug 
mit der Intensität der Vorschädigung abnimmt. In diesem Zuge sinkt das 
Plateau der ri Baus l äsenden Kräfte ab, und seine Neigung nimmt zu. Der 
gleiche Effekt war beim Vergleich der ebenfalls mit 2 ~ 12 je Seite be-
wehrten dünnen Wand Wl (hier nicht dargestellt} mit den Ergebnissen von 
Bild 7. 4 zu beobachten. Ein langsamer Zwangaufbau führte zu ni edri -
geren Erstri ßl asten Nk, wirkte sieh aber auf den weiteren Verlauf der 
N/As-Em-Zackenlinie kaum aus. 
CII 





4 • 12 , µ= 0,283 •t. 1-- lOOcm ------l 
E1 o 
r1 = .20•c 
Pu= 1,079 N/mm2 
N: =152kN • 
E2 a E3 V 
T1 •• s•c T1 =-2o•c 
Pu= 1,204 N/mm2 Ilz,= Q355 Nimm2 
N: :116kN a N;:84kN" 
3 
Mittlere Dehnung E m [•1„ J 
Bild 7.4: Normalkraft-Dehnungs-Verhalten bei unterschiedlicher Vorschä-
digung 
Wegen der Trägheit der Belastungseinrichtung sind die abfallenden Äste 
der Zackenlinien in Bild 7.4 gegen die Vertikale geneigt (vgl. Bild 5.6). 
7.2.3.3 Rißbildung 
Die Versuche haben gezeigt, daß sich durch eine geeignete Oberfläctlenbe-
wehrung die Risse an der Oberfläche fein verteilen lassen. Die Bilder 7.5 








+- 100 --+--------- 400 
El'lleitungslänge Messlörge 





+- 00----+--------- t,(l() 
Einle~ungslänge Messlänge 
Bild 7.6: Endrißbild und Querschnitt des Versuchskörpers MJ 
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seiten zweier unterschied] ich bewehrter Dehnkörper, die sonst identisch 
ausgeführt waren und den gleichen Versuchsbedingungen unterworfen wurden. 
Neben den Trennrissen entstanden stets Einrisse. Das Verhältnis der An-
zahl der Einrisse zur Anzahl der Trennrisse betrug im Falle des Versuchs-
körpers W2 (Bild 7 .5) etwa 10. Im Falle von M3 (Bild 7 .6) war es bei 
gleicher Trennrißanzahl und etwa gleichem Bewehrungsquerschnitt nur halb 
so groß, weshalb die Risse bei M3 im Mitte 1 deutl i eh breiter ausfi e 1 en 
als bei W2. Auf der Meßlänge traten bei allen l m breiten Dehnkörpern rd. 
5 Trennrisse im Abstand von etwa 0,83 b auf. Da in der Praxis allein die 
Rißbreite auf den Seitenflächen wichtig ist, erhob sich die Frage, ob die 
im Körperinneren große Breite der Trennrisse durch die Oberflächenbeweh-
rung wirksam vermindert wurde. Durch den Test von Mann-Whitney-Wilcoxon 
/29/ konnte für alle Dehnkörper nachgewiesen werden, daß die Breiten von 
Ein- und Trennrissen auf den Seitenflächen statistisch zur gleichen 
Grundgesamtheit gehören, Trennrisse dort also nicht si gni fi kant breiter 
als Einrisse sind. Für den Versuchskörper von Bild 7.5 wurde bei einer 
mittleren Dehnung von 0,6°/ 0 0 die mittlere Rißbreite zu 0, 11 mm ermit-
telt, bei l m breiten Versuchskörpern, die mit 2 ~ 12 je Seite bewehrt 
waren, betrug sie rd. wm = 0,14 mm. Das mittlere Verhältnis max w/wm 
wurde zu 1,95 bei einem Variationskoeffizienten von 0,21 bestimmt. Allge-
mein steigt die Anzahl der Risse auf den Seitenflächen mit Abnahme des 
Verhältnisses ds/µ an. 
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Bild 7.7 zeigt die Einflüsse der Wanddicke und des Bewehrungsgrades auf 
die mittlere Rißbreite auf den Seitenflächen in Abhängigkeit von der 
mittleren Dehnung. Die gemessene Rißbreite ist den Fußpunkten der Zacken-
linien (vgl. Bild 7.4) zuzuordnen. Beim dünnen Bauteil (Wl), bei dem sich 
ausschließlich Trennrisse bildeten, war die Rißbreite nicht nur größer, 
sondern sie nahm mit zunehmender Dehnung auch stärker zu als bei dicken 
Bauteilen. Bei letzteren nahm die ohnehin geringe Abhängigkeit der Riß-
breite von der Dehnung mit steigendem Bewehrungsgrad noch weiter ab. Den 
gleichen Effekt hatte eine feine Verteilung der Bewehrung. 
0 
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Mittlere Dehnung Em l %0{ 
Bild 7. 7: Mi tt 1 ere Ri ßbreite ( Seitenflächen) in Abhängigkeit von der 
mittleren Dehnung 
Rißbreite und Rißabstand hängen zusammen. Daher fiel beim dünnen Bauteil 
Wl trotz gleichen Bewehrungsgrads bzw. d/µ-Werts der durch Trennrisse 
gebildete Endrißabstand viel größer aus als beim dicken Bauteil W2. Bild 
7.8 zeigt die Entwicklung des mittleren Rißabstands bei wachsender Bean-
spruchung für Wl und W2 sowie die Endwerte der übrigen Versuche. Bei den 
l m dicken Bauteilen fiel der Endrißabstand mit dem Verhältnis d
5
/µ, mit 
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Bild 7 .8: Entwicklung und Endwerte des Rißabstands, abhängig vorn Bean-
spruchungsgrad 
7.2.4 Folgerungen aus den Versuchsergebnissen 
Durch Vergl ei eh der Endri ßabstände der Versuchsreihen T und E wurden 
zunächst die Koeffizienten kE und kz, die die Einflüsse von Eigenspan-
nungen und Geschwindigkeit des Zwangaufbaus beschreiben, in der durch die 
Gln. (5.32) und (5.33) ausgedrückten Form festgelegt. Gleichzeitig wurde 
das Faktorenprodukt k2 . k3 in Gl. (5.19) durch Vergleich der Endrißab-
stände in Reihe M zu 0, 116 neu bestimmt. Die Vorfaktoren für die Beton-
deckung und den Stababstand (siehe Gl. (5.31)) wurden anhand der Ver-
suchsergebnisse rni t der Methode der kleinsten Fehlerquadrate iterativ 
bestimmt. Auch die Abmessungen der wirksamen Betonzugfläche konnten durch 
Vergleich der Endrißabstände der Dehnkörper der Reihen T und E mit jenem 
von Wl festgelegt werden. Die Versuche bestätigten den durch Gl. (5.45) 
ausgedrückten Ansatz von /12/, der, auf die o.g. Versuchskörper ang:.wen-
det, die in Bild 7.9 schraffiert dargestellten wirksamen Betonzugflächen 









hier : Abel= 2 · bef · '16 [cm 2 ] 
allg. : abef = 2 · bei· s [cm2/m] 
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_!~ \ b., b., t ,___ ____________________ ·--4-
100 
Bild 7.9: Ausdehnung der mitwirkenden Betonzugzone bei den Versuchs-
körpern 
Die Versuche haben gezeigt, daß eine feine Rißverteilung in erster Linie 
durch enge Stababstände zu erreichen ist. Die Größe der Zwangdehnung 
wirkt sich demgegenüber bei dicken, eng bewehrten Bauteilen auf die Riß-
breite kaum aus. Dies zeigt ein Vergleich der Steigung der Geradenzüge in 
Bild 7.7. Nur bei der dünnen Wand und der unzweckmäßig bewehrten Wand M3 
ist eine nennenswerte Abhängigkeit wm (e: m) zu erkennen. Damit verliert 
eine zutreffende Prognose der zu erwartenden Zwangdehnung Ez dann an Be-
deutung, wenn die betreffenden (dicken) Bautei 1 e mit kleinen Stabdurch-
messern in engem Abstand bewehrt werden. 
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7.3 Versuche an einseitig gezwängten Wandscheiben 
7.3.l Versuchskörper, Modellmaßstab 
Um das Verhalten von über Fußschub gezwängten Stahlbetonwänden im Labor 
nachzubilden, wurden zwei Versuchswände - SAAF l und SAAF 2, siehe Bild 
7.10 - auf ein zuvor hergestelltes Spannbeton-Basisbauteil aufbetoniert. 
Bild 7. 10 zeigt auch das so entstandene Zweischichtensystem im Quer-
schnitt. Der Zwang wurde in die Versuchswände wie fo 1 gt ei nge 1 ei tet: 
Zunächst wurde das Basi sbautei 1 mit rd. 2200 kN zentrisch vorgespannt. 
Dann wurden die Wandseheiben betoniert. Ansch 1 i eßend erfolgte das Ab-
1 assen der Spannkraft in kleinen Schritten. Dieser Vorgang führte zum 
"Aufatmen" des Basisbauteils. Die verschiebungsfest angeschlossenen Wände 
wurden von der Basis her gedehnt. 
Die Versuchswände waren 6 m (SAAF 1) bzw. 8 m (SAAF 2) lang, 80 cm hoch 
und 24 cm dick. Die Querschnittsabmessungen des Basisbauteils betrugen 
40x40 cm 2 • Die Wände wurden in drei unterschi edl i eh bewehrte Abschnitte 
unterteilt, in deren Mitte je ein Sollriß durch Schwächung des Betonquer-
schnitts (innen 1 i egende Trennbleche) vorgegeben war (siehe Bild 7. 10). 
Die Oberflächenbewehrungen der Wände wurden nach Art und Menge anhand der 
ZTV-K 80 /122/, Abschnitt 6.3.4.2.2 für die dort definierten Bereiche h1 
bis h3 einer 60 cm dicken Wand festgelegt. Die Bewehrungen der im Maßstab 
1:2,5 verkleinerten Versuchswände wurden dann so festgelegt, daß das Ver-
hältnis ds/µef in der Bezugswand nach ZTV-K 80 und der Modellwand über-
einstimmte. Damit konnten bei gl ei eher Banspruchung Ri ßbreiten in 
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7.3.2 Materialeigenschaften, Versuchsprogramm 
Für das Basisbauteil wurde ein Beton B 45, für die Versuchswand SAAF l 
ein B 25 und für SAAF 2 ein B 35 angestrebt. Die an Begleitkörpern in 
Form von Würfeln mit 15 cm Kantenlänge, Prismen 15xl5x70 cm 3 und Zylin-
dern d = 15 cm, h = 30 cm festgestellten Eigenschaften der Festbetone 
sind in Tabe 11 e 7. l zusammengestellt. Auch der zeit liehe Rahmen der 
Versuche ist hier angegeben. 
Eigenschaft SAAF 1 L = 6 m 
angestrebte 
Betongüte B 25 
Beginn der 
Zwangbean- 3 Tage nach Herstellung 
spruchung 
voll standige 
Entlastung des 6 Tage nach Herstellung 
Bas 1 sbautei l s 
Abschlui3messung 10 Tage nach Herstellung 




zentri sehe ßv = 1,13 N/nm 2 
Zugfestigkeit 8z2s= 1,26 N/mm
2 
Druck-
Elastizitäts- E028= 19.600 N/mm
2 
modul 
Zug- EZ7 = 17. 700 N/11111 2 
Elastizitäts-
E228= 23. ooo N/11111
2 
modul 
ßw an 15 cm - Würfeln bestimmt (ßwzoo= 0,95 Bw150 ) 
Bz an Zylindern d = 15 cm, h = 30 cm bestinmt 
Eo,z an Prismen 15 x 15 x 70 cm3 bestimmt 
Tabelle 7.1: Kenngrößen der Versuchswände 
SAAF 2 L = 8 m 
B 35 
7 Tage nach Herstellung 
9 Tage nach Herstellung 
100 Tage nach Herstellung 
(Langzeitmessungen) 
ßw7 = 35 Nimm' 
ßw2a= 49 N!mm
2 
ßv = 2 ,30 N/nm2 
B228= 2,16 Nlilllll
2 
E028= 26. 200 N/ll,n2 
EZ7 = 26 . 000 N/111112 
Ez 2s= 26. 500 N/mm
2 
Die beidseitige Oberflächenbewehrung, BSt 500/550 RU, der Versuchswände 
bestand aus Einzelstäben ds = 4 mm, 5 mm und 6,5 mm. Es wurde ein quadra-
tisches Netz geknüpft, dessen innenliegende Vertikalstäbe als Anschlußbe-
wehrung in das Basisbauteil einbanden. Die Betondeckung auf die Längs-
stäbe betrug 2 cm. 
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Die Vorspannung des Basisbauteils erfolgte mit einem kompakten SUSPA-Ein-
zelspannglied aus 54 glatten runden Drähten St 1470/1670, ds = 7 mm. 
Die Versuchswände wurden auf eine praxisgerecht rauhe Kontaktfläche be-
toniert. Im zweiten Versuch wurden die Anschlußbewehrungen in Bohrungen 
ei ngemörte lt bzw. an Reststücke angeschweißt. Eine Nachbehandlung wurde 
nicht vorgenommen, die Umgebungstemperatur betrug rd. 20°c bei einer 
mittleren Feuchtigkeit von rd. 65%. 
Nach der in Tabelle 7. l angegebenen Ruhezeit wurde der Zwang durch Ab-
1 assen der Spannkraft in 100 kN-Schri tten in die Versuchswände ei nge-
1 ei tet. Der Versuch SAAF l endete mit dem vollständigen Ab lassen der 
Spannkraft, bei SAAF 2 wurde eine 90-tägige Standzeit angeschlossen. 
In jedem Spannkraftschritt wurden folgende Messungen vorgenommen: Die 
Spannkraft wurde über ein baustellenübliches Dynamometer an der Spann-
presse sowie über Dehnmeßstrei fen ( DMS) auf vier Spanndrähten verfolgt. 
Die Druckdehnungen des Basisbauteils wurden ebenfalls über DMS auf der 
Längsbewehrung d
5 
= 20 mm konti nui erl i eh registriert. Zur Messung der 
Randverformungen von Wand und Fundament waren an diesen jeweils oben und 
unten wandlange Ketten aus Setzdehungsmeßplättchen (SDM) mit 200 mm Basis 
angebracht worden. Die Messung erfolgte mit einem elektrischen Setz-
dehnungsmesser. Meßstangen über eine 4 m lange Basis in Wandmitte mit 
induktiven Wegaufnehmern ermöglichten darüberhinaus eine kontinuierliche 
Dehnungsmessung. 
Die Breiten der drei Risse an den Sollrißstellen wurden mit fest instal-
lierten SDM mit 200 mm bzw. 30 mm Basis in verschiedenen Höhen gemessen. 
Außerdem waren je zwei induktive Wegaufnehmer über jedem Sollriß ange-
ordnet. Risse außerhalb der Sollrißquerschnitte wurden auf Meßlinien in 
verschiedenen Höhen mit Hilfe einer Videokamera gemessen. 
In den Versuchswänden waren auf den hori zonta 1 en Bewehrungsstäben DMS 
angeordnet worden, um die Stahldehnungen, vor allem in den Sollrißquer-
schnitten, verfolgen zu können. 
Mit Ausnahme der Kameramessungen wurden alle Meßwerte über eine Viel-
ste 11 enmeßan 1 age abgefragt und in eine Rechenanlage eingespeist. Haupt-
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Im Versuch SAAF l stellte sich beim voll ständigen Ablassen der Vorspan-
nung am unteren Wandrand eine Zwangdehnung von O, 5° / 00 ein, i rn Versuch 
SAAF 2 wurde ein Wert von 1,1°/ 00 erreicht. Letzterer hängt mit der Riß-
bildung im Basisbauteil infolge von Druckkriechverforrnungen zusammen. Die 
Dehnung des unteren Wandrandes wird im folgenden als Basiswert e: rn der 
Zwangdehnung bezeichnet. Er stellt sich bei gleichen Steifigkeitsverhält-
nissen in der Praxis dann ein, wenn ein Zwangantrieb in rd. l ,6facher 
Größe vorliegt. Je nach den herrschenden Stei fi gkeitsverhältni ssen, die 
sich im Zuge fortschreitender Rißbildung änderten, nahm die mittlere Deh-
nung zur Wandkrone hin mehr oder weniger ab,behielt jedoch stets positive 
Werte bei, wei 1 ja särntl i ehe Ri ßbrei ten rni t erfaßt wurden. Zieht man 
jedoch nur die ungerissenen Meßstrecken zur Ermittlung von e: Wo heran, so 
wird dieser Wert negativ. Im Versuch SAAF 2 betrug e:wo = -0,3°/ 0 0 bei 
E Wu = E m = l , l O / o o • 
7.3.3.2 Rißbildungsrnechanisrnus 
In den Versuchswänden bildeten sich durchweg Trennrisse, teils als Durch-
risse, teils als Anrisse. Die Bilder 7.11 und 7.12 zeigen (in überhöhter 
Darste 11 ung) die Ri ßbi l der bei der Wände bei einer rni tt 1 eren Dehnung des 
unteren Wandrandes vone: rn = 0,5°/00· Zunächst öffnete sich in beiden Ver-
suchen der rni ttl ere So 11 riss zügig bis zur Wandkrone. Es folgten die 
äußeren Sollrisse, die nicht in allen Fällen sofort durchrissen. Nur 
wenige der dazwischenliegenden Anrisse rissen sp~ter vollends durch, ihre 
Länge nahm jedoch mit steigender Zwangdehnung zu. Bei Ern= 0,5°/0 0 betrug 
der mittlere Rißabstand knapp über der Arbeitsfuge rd. 0,5 H. Er war über 
das erste Wandviertel kaum veränderlich. Trotz der geringen Länge ein-
heitlich bewehrter Bereiche konnte bei höheren Bewehrungsgraden eine Ab-
nahme des mittleren Rißabstands festgestellt werden (vgl. Bild 7.12). Die 
zweite Versuchswand wurde länger ausgebildet, um neben den äußeren Durch-
rissen über ausreichend lange Einleitungszonen zu verfügen. 
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Bild 7.11: Rißbild des Versuchskörpers SAAF l Ern= 0,5°/00 
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Die von der Höhenlage und der Beanspruchung abhängige Rißform wurde ins-
besondere bei den So 11 rissen verfolgt. Die Bilder 7. 13 und 7. 14 zeigen 
deren Rißbreitenverlauf in verschiedenen Zwangdehnungsstufen. Unter Be-
achtung des angegebenen Maßstabs ist die Ri ßöffnung aus der Entfernung 
zwi sehen zwei zur Rißachse symmetri sehen Geradenzügen abzugreifen. Die 
erste Meßstelle lag aus techni sehen Gründen 5 cm über der Arbeitsfuge. 
Der Verlauf der Linien von dort abwärts wurde vereinfacht an die Steigung 
des Geradenabschni ttes darüber angepaßt. Im Versuch ging die Ri ßbreite 
zur Fuge hin auf Null zurück. 
Das Rißbreitenmaximum trat nur in einem Fall (SAAF l, mittlerer Sollriß) 
an der Wandkrone auf. Ein Bewehrungseinfluß war bei den äußeren Durch-
rissen dieses Versuchs, insbesondere während des langandauernden Anriß-
stadiums, nicht feststellbar. Der deutliche Unterschied der Breiten von 
Rissen in Mitten- und Randlage ist auf zu kurze äußere Einleitungszonen 
zurückzuführen. Im Versuch SAAF 2 wiesen bei Zwangdehnungen bis 0,5°/ 00 
weder die Absolutbeträge der Sollrißbreiten noch deren Verläufe über die 
Wandhöhe si gni fi kante Unterschiede auf. Das Ri ßbreitenmaximum lag auf 
etwa 1/4 bis 1/2 der Wandhöhe. 
Bezieht man die Durch- und Anrisse zwischen den Sollrissen mit in die 
Auswertung ein, so ergibt sich der in Bild 7.15 dargestellte Verlauf der 
mittleren und der maximalen Rißbreiten über die Wandhöhe bei Ern =0,5°/oo• 
Im Vers~ch SAAF 2 fiel wm in der unteren Wandhälfte wegen der großen An-
zahl schmaler Anrisse geringer aus als bei SAAF 1. Die Tendenz des Riß-
breitenrückganges zur Wandkrone geht aus Bild 7.15 deutlich hervor. Sie 
ist auch aus Bild 7.16, in dem die unterschiedlich bewehrten Bereiche von 
SAAF 2 getrennt ausgewertet wurden, abzulesen. Die mittlere Rißbreite des 
mit ds = 4 mm bewehrten Wandabschnitts wurde in halber Wandhöhe durch dem 
Soll riß benachbarte Risse stark angehoben, in den stärker bewehrten Be-
reichen jedoch abgesenkt (vgl. Bild 7.14). 
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d5 = 4. O MM 
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LST 58 E,,,• 0,29 %. 
LST 66 E..,= 0,50 %• 
ds = 6. 5 MM 
Bild 713: RISSBREITEN IN LASTSTUFE 49 52 58 66 
ds=6.SMM d5 =5.0MM 
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Durchrisse sind i .M. viel breiter als Anrisse, deren mittlere Rißbreite 
in den Versuchen zu rd. 0,1 mm gemessen wurde. Bild 7.17 zeigt einen Ver-
gleich der mittleren Durchrißbreiten mit den Mittel- und 95%-Fraktilen-
werten der Anrißbreiten für SAAF 2. Das Verhältnis von Durchrißbreiten zu 
Anrißbreiten betrug bei SAAF 1 i.M. 2,9, bei SAAF 2 rd. 4,5. Ein Einfluß 
der Zwangdehnung auf dieses Verhältnis war nicht erkennbar. Damit können 
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me Versuche haben gezeigt, daß die Stahlspannungen im Riß etwa propor-
tional mit der Rißbreite anwachsen. Hierzu wurden die in den Sollrissen 
mit DMS gemessenen Stahldehnungen den an gleicher Stelle gemessenen Riß-
breiten gegenübergestellt. Bild 7. 18 zeigt den Zusammenhang für den mitt-
leren Sollriß von SAAF 2, der von der Wandhöhe unabhängig ist. Auch der 
Rechenansatz von Gl. (5.39) wurde in Bild 7.18 eingetragen. Die Überein-
stimmung" zwischen Berechnung und Versuch ist in den meisten Fällen recht 
gut. Systemati sehe Abweichungen der Steigung der w- CJ sr -Linienzüge von 
jener der rechnerischen Geraden konnten mit der Höhenlage der betreffen-
den Meßste 11 en oder mit der Bewehrung nicht in Zusammenhang gebracht 
werden. Sie sind versuchstechnisch oder durch Streuungen bedingt. 
7.3.3.5 Ergebnisse der Langzeitmessungen 
Im Versuch SAAF 2 wuchs während einer 90-tägi gen Standzeit nach Ent-
1 astung die Dehnung e: m = Ewu von O, 9° / o o auf 1 , l O / o o an, die Dehnung an 
der Wandkrone fiel um rd. 0,1°/ 00 ab. Diese Veränderungen, die in erster 
Linie auf Verbundkriechvorgänge zurückgeführt werden, äußerten sich auch 
in einer Zunahme der mittleren Rißbreiten und Stahlspannungen. 
Die Rißbreiten nahmen auf der gesamten Wandhöhe recht gleichmäßig um rd. 
0,1 mm zu. Da auch neue Anrisse auftraten, veränderte sich die mittlere 
Rißbreite bis zur halben Wandhöhe kaum. 
Auch in prakti sehen Fällen muß mit Verbundkri echeffekten gerechnet wer-
den, dann allerdings auf einem wesentlich niedrigeren Dehnungsniveau, wo-
bei der Endwert der Zwangdehnung 0,5°/ 0 0 kaum erreichen wird. Nimmt man 
an, daß das Verbundkri echen beanspruchungsabhängi g ist, dann sind die 
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Die Versuche haben gezeigt, daß Durchrisse etwa um den Faktor 4 breiter 
a 1 s Anrisse sind. Die größte Durchri ßbreite tritt in der oberen Wand-
hälfte, meist jedoch unterhalb der Wandkrone auf. Mit zunehmender Rißbil-
dung wird die Krafteinleitung vom Fundament flacher, die Wandenden ent-
ziehen sich den Spannungen mehr und mehr. Der Zusammenhang zwischen Riß-




8. AUSLEGUNG DER OBERFLÄCHENBEWEHRUNG IN GEZWÄNGTEN STAHLBETONSCHEIBEN 
8.1 Allgemeines 
Die heute gebräuchlichen Ansätze zur Zwangbemessung wurden für den Stahl-
betonstab mit Verformungsbehinderung an Auflagern/Knoten entwickelt. Der 
mittig gezogene Stab ist das übliche Modell. Alle Ansätze beschreiben die 
mittlere Rißbreite durch das Produkt aus Endrißabstand und mittlerer 
Stahldehnung {gezogene Faser im Zustand II): 
Die Bewehrungsparameter fließen, wie in Abschnitt 5 beschrieben, in die 
Beziehungen von srme und e:sm ein. Gibt man die mittlere oder kri ti sehe 
Rißbreite vor, so können ds-µ- bzw. ds-s-Kombinationen ermittelt werden, 
mit denen sich die Rißbreite einhalten läßt. Diese Vorgehensweise ist auf 
die über Fußschub gezwängte Wand deshalb nicht übertragbar, weil bei 
dieser ein Wert Esm für die mittlere Dehnung in be 1 i ebi ger Höhe y der 
Wand nicht angegeben werden kann. 
Beim Zugstab ergibt sieh e:sm = e:m nach Gl. ( 5 .42). Die Dehnung einer be-
stimmten horizontalen Wandfaser hingegen läßt sich nur vor dem Reißen 
über den Behi nderungs~rad und Geometrieparameter angeben. Nach Bildung 
eines Durchri sses sind Sehei bendehnungszustände maßgebend, die über die 
Einleitungszonen LK beiderseits des Risses zur Rißuferverschiebung inte-
griert werden müssen (vgl. Abschnitt 6.4). Die höhenabhängige Breite w{y) 
wandhoher Risse ist damit vor allem von den geometrischen Randbedingungen 
des betrachteten Systems und nicht, wie beim Zugstab, von der wirksamen 
Betonzugfestigkeit abhängig. Letztere bestimmt lediglich, ob und bei 
welcher Beanspruchung An- und Durchrisse auftreten werden. 
In Abschnitt 8.5 werden zwei grundsätzlich unterschiedliche Bemessungs-
vorschläge für die Oberflächenbewehrung gezwängter Bauteile vorgestellt. 




8.2 Festlegen der Parameter 
8.2.l Zwangantrieb 
Zunächst ist zu klären, welche freie Dehnung E0 infolge der Wirkung von 
Temperaturdifferenzen und des Betonschwindens im gezwängten Bauteil an-
gestrebt wird. Der Fall "Abfluß der Hydratationswärme" wurde in Ab-
schnitt 2 ausführlich behandelt, die Ermittlung der maßgebenden Tempera-
turdifferenz nT (tal beim Entschalen, die Eo bestimmt, ist Abschnitt 2.4 
zu entnehmen. Eine genaue Ermittlung von t,T, für die die Kenntnis bzw. 
Vorgabe aller betontechnologischen, witterungsbedingten und schalungs-
technischen Parameter erforderlich ist, wird auf Sonderfälle beschränkt 
bleiben. Im Normalfall wird man nT grob abschätzen: nT = 30 K für den 
Norma lf a 11 und n T = 50 K als oberer Grenzwert auch für massige Bauteile 
in heißen Klimazonen. In Tabelle 8.1 sind Anhaltswerte für 1',T enthalten. 
Die Tabelle gilt für Zement Z 35 L. Ein Mittelweg zur Ermittlung von nT 
wird durch die Bilder 2 .11, 2. 19 und 2. 20 vorgegeben. Die frei ange-
strebte Dehnung E0 erhält man mit Gl. (2.31). 
mittl. Luft- mittlere Betontemperatur Tm0[0cJ temperatur für Bauteildicken 
Tim [Oe] b ~ 30 cm 30 < b ~ 60 cm 60 < b ~ 120 cm 
Winter 0 5 15 30 
Früh! ing/Herbst 10 15 25 35 
Sommer 20 25 30 40 
Tab. 8. l: Anhaltswerte zur Bestimmung der maßgebenden Temperaturdiffe-
renz nT zum Zeitpunkt des Ausschalens 
Hinweise zur Ermittlung von Sehwindverformungen, aber auch Aussagen über 
die geringe Auswirkung des Schwi ndens bei dicken Bautei 1 en enthält Ab-




Weil der Zwang i.allg. der wirksamen Betonzugfestigkeit gegenübergestellt 
wird (vgl. Abschnitt 8.2.3), muß er als Zwang- bzw. Eigenspannung ausge-
drückt werden. In Abschnitt 4 sind die hierfür erforderlichen Be-
rechnungsschritte ausführl i eh erklärt, Abschnitt 4. 6 enthält eine Über-
sicht. 
So 11 en Zwangspannungen berechnet werden, so ist zum einen die zei tab-
hängi ge Änderung des Zug-E-Modu l s während des Spannungsaufbaus und zum 
anderen die Spannungsrelaxation in dieser Zeit zu berücksichtigen. Zur 
Vermeidung eines iterativen Berechnungsverfahrens können folgende Ver-
einfachungen eingeführt werden: 
Ansatz des Beiwertes ke für die Entwicklung des E-Moduls etwa in der 
Mitte des Temperaturausgleichszeitraumes (ke nach /86/) 
- Pauschale Berücksichtigung des Spannungsverlustes infolge Relaxation 
durch den Relaxationsfaktor kR nach Bild 4.7. Berechnung der wirksamen 
Zwangspannung Gw(t) nach Gl. (4.11). 
Eine genaue (schrittweise) Berechnung der wirksamen Zwangspannung ist in 
Abschnitt 4.2.2 erläutert. 
Ein Verfahren zur Berechnung von Eigenspannungen infolge Wärmeabfluß kann 
Abschnitt 4.3 entnommen werden. In der Übersicht (Abschnitt 4.6) ist 
durch die Punkte l) bis 5) ein Näherungsverfahren skizziert, mit dem sich 
die maximale Randzugspannung bestimmen läßt. Auch bei diesem Verfahren 
wird ein wirksamer E-Modul Ew angesetzt, der neben der Zeitkomponente den 
Relaxationseinfluß beinhaltet. 
In vielen Fällen wird, auch bei dicken Bauteilen, auf die Berechnung von 
Eigenspannungen verzichtet. Man berücksichtigt stattdessen die Quer-
schni ttsschwächung durch Eigenspannungseinrisse pauschal auf der Wider-
standsseite (vgl. Abschnitt 8.2.3). 
8.2.2 Behinderungsgrad 
Zwangspannungen entstehen nur bei Behinderung der frei angestrebten Ver-
formung. Die vo 11 ständige Behinderung ( k = l J, bei der die frei ange-
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strebte Dehnung E:0 den gleichen Betrag wie die Zwangdehnung E z aufweist, 
ist ein Grenzfall, der in Unkenntnis des vorhandenen Behinderungsgrades 
in vielen Fällen als auf der siclieren Seite liegend angenommen wird. In 
Wirklichkeit ist stets k < l, weil das behindernde Bauteil auch Verfor-
mungen erfährt. 
Im Fa 11 e eines Z u g s t a b e s läßt sieh der Behi nderungsgrad aus den 
Steifigkeits- und Längenverhältnissen zweier gekoppelter Federn gern. Bild 
2.1 ableiten. Die frei angestrebte Verformung ßl 0 ist die Summe aus den 
Längenänderungen ß l z des gezwängten Bauteils und ( ßl O - ß 1 z) = ß l 8 des 




beschrieben werden kann. Die Indizes Z und B bezeichnen das gezwängte und 
das behindernde Bauteil. Der Behinderungsgrad k ergibt sich damit für das 
Modell gekoppelter Zugstäbe zu 
1 
(8.3) 
Im Falle der Wand, die durch ein Fundament gezwängt wird, wird der Be-
hinderungsgrad k zusätzlich durch das Verhältnis der Biegesteifigkeiten 
beider Bauteile beeinflußt. Dabei ist wegen der höhenabhängigen Dehnungen 
in Wand und Fundament die Definition des Behi nderungsgrades nur an der 
Arbeitsfuge sinnvoll. Mit Gl. (5.21) gilt an der Wandunterkante: 
k twu =---= n+m 
Eo 
für praktische Fälle bewegt sich der Wert k in dem Intervall 
0,5 ~ k ~ 0,8. 
(8.4) 
Er kann bei Vorgabe des Höhenbeiwertes p und der Dehnsteifigkeitszahl s0 
anhand der oberen Kurvenschar des Bildes 6.9 ermittelt werden. Bei Anwen-
dung des im Abschnitt 8.5.2 erläuterten Bemessungsverfahrens für ge-
zwängte Wandscheiben erübrigt sich die Ermittlung des Behinderungsgrades, 
weil die gegen seitige Beeinflussung der Dehnungszustände, auch bei und 
nach der Rißbildung, in das Verfahren eingeflossen ist. 
http://publikationsserver.tu-braunschweig.de/get/65273
- 192 -
8.2.3 Reißwiderstand bei Zwangbeanspruchung 
Risse bilden sich dort, wo die Zwangdehnung die Betonzugbruchdehnung er-
reicht. Letztere ist, wie im Abschnitt 3. 7 erläutert, bei jungem Beton 
stark zeitabhängig und nimmt bei 1 angsamer Bel astungsgeschwi ndi gkei t -
eine so 1 ehe liegt bei Zwang immer vor - etwa affin zum Zugkri echen zu. 
A 11 erdi ngs 1 i egen gesicherte Erkenntnisse über die Zugbruchdehnung des 
jungen Betons bei langsamer Bel astungsgeschwi ndi gkeit nicht vor. Daher 
wird das Zugversagen des Betons anhand des erheb lieh genauer eingrenz-
baren Wertes der wirksamen zentrischen Betonzugfestigkeit ßzw definiert, 
dessen Bestimmung in Abschnitt 3.3.2 beschrieben wurde. 
Nach Gl. ( 3. 12) kann man ßzw aus der Nenndruckfestigkeit, der einzig 
bekannten Festigkeitskenngröße bei der Projektierung, berechnen. Die Gln. 
(3.13) und (3.14) liefern Näherungslösungen für jungen und reifen Beton. 
Bei Berechungen mit höheren Genauigkeitsanforderungen müssen der Zeitbei-
wert kt nach /86/ und der Vorfaktor für die wirksame Zugfestigkeit nach 
Tabelle 3.2 individuell gewählt und in Gl. (3.12) eingeführt werden. Da-
bei kann der Einflußfaktor für Eigenspannungseinrisse in bewehrten Bau-
teilen nach Abschnitt 5.6.2 eingegrenzt werden. Er entspricht dem Reduk-
tionsfaktor kr, der in Bild 5.13 mit dem Wertebereich 0,85::: kr::: 1,0 
angegeben ist. 
Der in Tabelle 3.2 angegebene Kleinstwert 0,56 für diesen Faktor ist nur 
für unbewehrte Bautei 1 e maßgebend. Es sei betont, daß der Ei nfl ußfaktor 
für Eigenspannungseinrisse zu 1,0 gesetzt werden muß, wenn die berechnete 
wirksame Zugfestigkeit ßzw einem Wert crE zur Abschätzung der Einrißwahr-
scheinlichkeit gegenübergestellt wird. 
8.3 Rißkriterien 
Durch Gegenüberstellung der nach Abschnitt 8.3.l ermittelten Spannung und 
der wirksamen Betonzugfestigkeit nach Abschnitt 8.2.3 läßt sich fest-
stellen, ob Risse auftreten werden. Bei den vier hier behandelten Riß-
arten kann wie folgt entschieden werden: 
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T r e n n r i s s e in Zugstäben bilden sich dann, wenn die gleichmäßig 
über den Stabquerschnitt und die Stablänge verteilten Zwangspannungen die 
wirksame Betonzugfestigkeit erreichen. 
( 8.5) 
Die Struktur des Betons ist dabei ohne Einfluß. Bei dicken Zugstäben 
(b > 40 cm) bilden sich mit den Trennrissen gleichzeitig Einrisse, die zu 
einer Reduktion der mittleren Ri ßbreite führen. In we 1 ehern Umfang dies 
geschieht, hängt a 11 ein von der Ri ßvertei l ungsfähi gkeit der gewäh 1 ten 
Oberflächenbewehrung ab (vgl. Abschnitt 7.2.3.3). 
Ei n r i s s e infolge Eigenspannungen mit steiler Gradiente entstehen, 
wenn, wie in Abschnitt 5.6 beschrieben, die über die Kantenlänge dE der 
RVE in Randlage gemi tte 1 te Spannung cr~m die wirksame Betonzugfestigkeit 
erreicht. Dabei muß die Nullinientiefe xz mindestens dE entsprechen. Bei 
bekannter Randspannung max CJ E ( b/2) (vgl . Abschnitt 4. 6 Zi ff. 1 + 5), ge-
schätzter Nullinientiefe (xz ~ 0,22 b) und dE nach Gl. (3.28) kann man 
cr~m anhand des Bildes 5.12 grafisch ermitteln. Die Tiefe der Einrisse 
hängt vor allem von der Bewehrung ab. Abschnitt 5.6.2 enthält ein Nähe-
rungsverfahren zu ihrer Bestimmung. 
A n r i s s e in Wandseheiben, die von der Betonierfuge bis zu einer 
Tei 1 höhe der Wand aufsteigen, werden von einer gegen die Vert i ka 1 e ge-
neigten Zugspannungsvertei 1 ung ( vgl . Bild 6. 12 l ausge 1 äst und vorange-
trieben. Die Spannnungsgradiente verläuft i .allg. flacher als bei Eigen-
spannungen, bedingt aber auch hier ein strukturorientiertes Rißkriterium. 
Ein solches wird in Abschnitt 6.3.4 vorgestellt. Es beruht auf der Gegen-
überste 11 ung der über die Kanten 1 änge der fugen nahen RVE gemi ttelten 
Spannung und der wirksamen Betonzugfestigkeit: 
(8.6) 
Der Wert -EdEm/E0, der das Verhältnis der Dehnungen in einem Streifen der 
Höhe dE über der Fuge zur frei angestrebten Dehnung beschreibt, kann aus 
Bild 6.10 über die dort angegebene Beziehung aus dem Kehrwert der im Bild 
dargestellten bezogenen Randdehnung -Ew/E O ( = Behi nderungsgrad k) be-
rechnet werden. Mit anderen Worten: Man greift aus Bild 6.10 die zu einem 
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Wertepaar SD/p gehörige bezogene Randdehnung ab, reduziert sie über die 
angegebene Beziehung auf -€dEm/€0 und vergleicht sie mit der Zugfestig-
keit über die Anrißbedingung 
Fällt die rechte Seite der Gleichung k1einer aus, so ist mit Anrissen zu 
rechnen. Werte für m können aus Bild 6.7 abgegriffen werden. 
Durch r s s e in Wandscheiben, die viel breiter als Anrisse sind, 
reichen von der Arbeitsfuge bis zur Wandkrone. Ob Durchrisse entstehen 
oder ob es bei Anrissen b1eibt, hängt vor allem von den Steifigkeitsver-
hältnissen des gekoppelten Systems ab. Daneben ist die Betonzugfestigkeit 
maßgebend. In Abschnitt 6.3.5 wird ein Durchrißkriterium vorgestellt, das 
über G 1 ei chgewi cht und Verträglichkeit in der angerissenen Wandseheibe 
abgeleitet wurde. Es ermöglicht eine Prognose der Durchrißwahrscheinlich-
kei t anhand des Bildes 6. 14, in dem die sog. Durchri ßschwe 11 enwerte 
max (-€0/tr) aufgetragen wurden. Diese können nach Vorgabe von Werte-
paaren SD/p auf der Ordinate abgelesen werden. Sie werden über die Durch-
rißbedingung 
max -- =---( Eo) E0 Ew Er ßzw (8.8) 
der Betonzugfestigkeit gegenübergestellt, indem der Ausdruck auf der 
rechten Seite von Gl. (8.8) als Punkt in Bild 6.14 eingetragen wird. 
Liegt dieser Punkt oberhalb der für den vorhandenen Höhenbeiwert p gül-
tigen Kurve, so muß mit Durchrissen gerechnet werden. 
Auch in diesem Fall ist die Betonstruktur ohne Einfluß auf das Rißkri-
terium, weil die Tangente an den Er(Hr)-Verlauf an der Durchrißschwelle 
parallel zur y-Achse verläuft, eine über dE gemittelte Dehnung sich also 
kaum von min Er unterscheidet (vgl. Bild 6. 12). 
Die Kriterien zur Anri ß- und Durchri ßbi l dung sind nur im Wandberei eh L 
(siehe Bild 6.2) gültig. Innerhalb der Einleitungszonen LK~H beiderseits 
eines vorhandenen Durchri sses sowie an den Wandenden ist bei praxi süb-
1 i chen Zwangdehnungen Ez ~ 0,5°/oo mit der Entstehung weiterer Durchrisse 
nicht zu rechnen. 
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Soll die Rißbreite durch Bewehrung beschränkt werden, so ist dies nur für 
Durchrisse erforderlich. Wenn aufgrund des Durchrißkriteriums Durchrisse 
ausgeschlossen werden können, mit Anrissen jedoch zu rechnen ist, dann 
reicht i .allg. die Mindestbewehrung nach Abschnitt 8.6 aus. Die angeris-
sene Wand trägt ja mit ihrer Bi egesteifi gkeit wesentl i eh dazu bei, daß 
Anrisse schmal bleiben. 
8.4 Kriterien zur Begrenzung von Durchrißbreiten 
Die Notwendigkeit zur Begrenzung von Rißbreiten im Stahl- und Spannbeton 
ergibt sieh immer dann, wenn klaffende bzw. unkontro 11 i ert breite Risse 
eine der nachfolgend aufgeführten Eigenschaften gefährden: 
- die Standsicherheit 
- die Dauerhaftigkeit 
- die Gebrauchsfähigkeit 
- das Aussehen. 
Welche Rißbreiten dabei im Einzelfall toleriert werden können, hängt von 
der Funktion des Bauteils, den Umweltbedingungen und der Lage und 
Korrosionsempfindlichkeit der Bewehrung ab, vgl. /17/. 
8.4.l Standsicherheit 
Bei ordnungsgemäß für äußere Lasten und ggf. Zwang bemessenen Stahlbeton-
bauteilen wird die Standsicherheit durch Risse nicht gefährdet, denn die 
Rißbildung ist ja ein Bestandteil der Wirkungsweise des Verbundwerkstoffs 
Stahlbeton. 
8.4.2 Dauerhaftigkeit 
Die Dauerhaftigkeit wird vor allem durch den zuverlässigen Korrosions-
schutz der Bewehrung gewährleistet. Während man früher annahm, daß die 
Bewehrungskorrosion proportional mit der Rißbreite anwächst, gilt es 
heute als erwiesen, daß die Einhaltung der Betondeckung und die Dichtig-
keit des Betongefüges im ungerissenen Bereich von weit größerer Bedeutung 
für die Dauerhaftigkeit sind, solange die Rißbreiten 0,4 bis 0,5 mm nicht 
überschreiten /17, 91, 92, 39/. Damit ist eine stark differenzierte Ab-
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stufung rechnerischer Ri ßbreiten in Abhängigkeit von den Umwe ltbedi n-
gungen im Hinblick auf die Dauerhaftigkeit nicht sinnvoll. 
Schießl /91/ schlug zwei Rechenwerte für die Rißbreite in Innenbauteilen 
(wcal = 0,4 mm) und Außenbauteilen(wcal = 0,25 mm) vor. Sie sind nach 
/55/ definiert als 95%-Fraktilenwerte bei 50% Aussagewahrscheinlichkeit. 
Die Rechenwerte sind in /17, 45/ eingeflossen und bilden auch die (dort 
nicht genannte) Bezugsgröße für den Nachweis der Beschränkung der Riß-
breite, der als Änderung Al für den Abschnitt 17.6 von DIN 1045 (Fassung 
6/1986) vorgeschlagen wurde. Er wird in /93/ erläutert. 
8.4.3 Gebrauchsfähigkeit 
Die durch Risse am häufigsten beeinträchtigte Gebrauchseigenschaft ist 
die Wasserdichtigkeit. Weiße Wannen, Tunnel und andere Bauwerke, die ohne 
zusätzl i ehe Abdichtung im Grundwasser stehen, können hier von betroffen 
werden. Dabei sind Biegerisse i.allg. unschädlich, weil die Druckzone den 
Wasserdurchtritt verhindert. In /24/ wird der tolerierbare Grenzwert für 
Trennrißbreiten in wasserundurch 1 ässi gen Bauwerken mit w = 0, 2 mm ange-
geben. Schmale Risse (w ~ 0,2 mm) können sich durch einen Selbstheilungs-
prozeß i nfo 1 ge Versi nterung wieder sch 1 i eßen, wenige unzulässig breite 
Risse können durch Verpressen saniert werden. Neben den Trennrissen ist 
die Porosität bzw. Permeabilität des Betongefüges von wesentl i ehern Ein-
fluß auf die Dichtigkeit /17/. 
Im Industriebau wird in manchen Fällen die Dichtigkeit bzw. Undurch-
1 ässi gkei t gegenüber Gasen und Flüssigkeiten mit erhöhter Viskosität oder 
auch Aggressivität gefordert. Für solche Bauwerke wie z.B. Auffangwannen 
für wassergefährdende Flüssigkeiten müssen ggf. gesonderte Anforderungen 
in Form verschärfter Rißbreitenbeschränkungsregeln formuliert werden. Des 
weiteren können Gebrauchseigenschaften wie der Schutz gegen Trittschall, 
der Strahlenschutz, die Ebenfl ächi gkei t oder die Steifigkeit durch Riß-
bi l dung beeinträchtigt werden. 
8.4.4 Aussehen 
Dieses Kriterium ist vom Abstand des Betrachters sowie von dessen subjek-
tivem Empfinden abhängig. Das Aussehen kann nicht nur durch den Riß 
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selbst, sondern auch durch von ihm verursachte Schmutzansammlungen oder 
Feuchtigkeitsunterschiede in abtrocknenden Flächen beeinträchtigt werden. 
In /14/ und im Britischen Code of Practice 110 wird die tolerierbare 
Grenzrißbreite pauschal mit 0,3 mm angegeben. Systematische Untersu-
chungen zu diesem Thema sind nicht bekannt. Bild 8.1 zeigt einen aus /10/ 
entnommenen Vorschlag zur Eingrenzung des "ästhetisch akzeptablen Risses" 
in Abhängigkeit von der Entfernung des Betrachters und der Bedeutung des 
Bauwerks. 
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Bild 8.1: Die ästhetisch akzeptable Rißbreite /10/ 
8.4.5 Kritische Rißbreite 
Berechnungsansätze sowie die Auswertung von Versuchsergebnissen und 
Bauwerksmessungen basieren stets auf dem Mittelwert der Rißbreite wm. Bei 
der Prognose bzw. der Vorgabe einzuhaltender Rißbreiten muß dagegen von 
einem kri ti sehen, charakteri st i sehen oder Rechenwert wK der Ri ßbrei te 
ausgegangen werden, der die Streuung der Rißbreiten berücksichtigt und 
der in der Praxis nur in wenigen Fällen überschritten wird. Meist wird 
für wK der 95%-Fraktilenwert der Normalverteilungsfunktion (vl1_1, /55/) 
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angenommen. Der Faktor k4, der das Verhältnis wK/wm beschreibt, wird 
heute in der Literatur bei Lastbeanspruchung meist zu 1,7 angenommen /17, 
12, 14, 93, 39/ u.a .• Bei Zwangbeanspruchung herrschen unterschiedliche 
Auffassungen. Nach /22, 14, 39/ wird wK/wm = k4 = 1,3 gesetzt, in /17/ 
und /93/ gilt k4 = 1,5, mit der Begründung, daß Zwangrißbreiten weniger 
stark streuen. Dies ist nach Ansicht des Verfassers nicht erwiesen und 
obendrein nicht erklärbar. In den in Abschnitt 7. 2 und 7. 3 berichteten 
Versuchen ste 11 te sieh der Wert k4 knapp unter 2, 0 ein. Es wird vorge-
schlagen, bei Last- und Zwangbeanspruchung gleichermaßen von 
WK : k4 : 1,7 
Wm 
auszugehen, wie auch in /12, 81/ angesetzt. 
8.5 Bemessung auf der Grundlage einzuhaltender Rißbreiten 
8.5.l Ein Bemessungsverfahren für breite Zugstäbe 
(8.9) 
Anhand der Ergebnisse aus den in Abschnitt 7.2 berichteten Versuchen an 
horizontalen Wandausschnitten wurde ein Bemessungsverfahren für die Ober-
flächenbewehrung dicker Wände entwickelt /80/. Es basiert, wie andere ge-
bräuchliche Verfahren /22, 55, 62/ u.a., auf der Zugstabtheorie, berück-
sichtigt also die Scheibenwirkung eines Wand-Fundament-Systems nicht. 
Grundlage ist Gl. (5.42), die die mittlere Rißbreite bei zentrischem Zug 
als Produkt aus Endri ßabstand und mittlerer Dehnung beschreibt. In ihr 




ersetzt und das Faktorenprodukt kE. k2 = l gesetzt. Nach e1n1gen Umfor-
mungen erhält man eine Bestimmungsgleichung für den Stababstand s in Ab-
hängigkeit vom Stabdurchmesser d
5




5 = d .[J 3wm-C·t:z .,~12 ~ 5 [B] 2 [B] [A] l 2 [B] (8.12) 
mit 
[A] =1.2732-c · :z~: + 029-d 5 ·E2 +0,1477(c+8d 5 )·Ez (8.13) 
s 
und 
(B] = 0,3692 · ßzw b 
Es 
(8.14) 
Durch Auswertung von Gl. (8.12) wurden ds-s-Bemessungsdiagramme für Para-
meterkombinationen E:z, wm' ßzw• c, Es entwickelt, aus denen nach Vorgabe 
der Bauteildicke alle zulässigen ds-s-Kombinationen abgelesen werden 
können. Die Ermittlung des Sewehrungsgrades µ oder µef ist dabei nicht 
erforderlich. Selbstverständlich fälltµ unter sonst gleichen Bedingungen 
mit d
5 
ab. Die Bilder 8.2 bis 8.5 zeigen eine Auswahl möglicher Dia-
gramme. In Anlehnung an /91, 17/ wurden sie für wK = 0,4 mm, wK = 0,25 mm 
und zusätzlich für wK = 0,20 mm (besondere Anforderungen bzw. Spannbeton-
bauteile) erstellt. Die wirksame Betonzugfestigkeit wurde, ausgehend von 
einem B 25, nach Gl . ( 3. 15) bzw. ( 3. 14) zu 
2/3 2 ßzw= 0,1 · 25 = 0,85 N /mm und 
2
'3 2 ßzw= 0,15-25 :1,28 Nimm 
festgelegt. Die Kurven enden dort, wo die Mindestbewehrung nach Abschnitt 
8.6 maßgebend wird. Nach oben werden sie durch die Bedingung 
b ~ 2c + 16 d 5 • 
unter der Gl. ( 8. 12) gültig ist, begrenzt. Kurven für kleine Bautei 1-
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STABABSTAND S IN CM 
Bild 8.5: d5 -s-Diagramm für wK = 0,20 mm 
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Der geringe Einfluß von E Z geht aus Bild 8. 2 hervor, in das bei spie 1 haft 
zwei flachere Kurven für e: Z = 0, 3° / 0 0 mit eingetragen wurden. Ein Ver-
gleich der Bilder 8.2 und 8.3 zeigt, daß eine Erhöhung der Zugfestigkeit 
einen erheb 1 i chen Mehrbedarf an Bewehrung mit sieh bringt, ebenso wie 
dies bei Herabsetzung von wK der Fall ist (vgl. Bilder 8.3 bis 8.5). Aus 
den Gln. (8.12) bis (8.14) wurde die Näherungsbeziehung 
(8.15) 
entwickelt, mit der der Konstrukteur ds-s-Linien für den Ausführungsfall 
selbst aufstellen kann. Die Ergebnisse weichen geringfügig von den Linien 
der Bilder 8.2 bis 8.5 ab. In jedem Fall muß kontrolliert werden, ob die 
Mi ndestbewehrung nach Abschnitt 8. 6 nicht unterschritten wird. Die be-
kannten Rege 1 n für Durchmesser und Abstand der Bewehrung sind zu be-
achten. 
8.5.2 Die Bemessung auf Grundlage der Scheibenwirkung in der Wand 
Die Berechnung des Verlaufs von Durchrißbreiten in bewehrten, durch 
Fundamente gezwängten Wandscheiben wurde in Abschnitt 6.4 entwickelt. 
Ausgehend von Gl. (6.49), die die mittlere Rißbreite in Abhängigkeit von 
der betrachteten Höhe y in der Wand angibt, soll nun ein Bemessungsvor-
schlag unterbreitet werden, der die Scheibenwirkung in Wand und Fundament 
berücksichtigt. 
Die Bemessung erfolgt zunächst für die maximale Rißbreite max w(y). Es 
sei betont, daß max w(y) im statistischen Sinne einen Mittelwert dar-
stellt. Wie die Versuche von Abschnitt 7.3, aber auch Nachrechnungen nach 
Abschnitt 6. 4 gezeigt haben, tritt das Ri ßbrei tenmaxi mum meist in der 
oberen Wandhälfte, jedoch nur in Ausnahmefäl1 en an der Wandkrone auf 
(vgl. Bild 7.15). Weiterhin ist nach Gl. (6.49) die Änderung der Riß-
breite im Bereich 




w (~ = 0,75) = max w (y) (8.16) 
Eine rechnerische Überprüfung hat ergeben, daß der damit verbundene 
Fehler bei praktischen Steifigkeitsverhältnissen vernachlässigbar ist. 
Mit der durch Gl. (8.16) ausgedrückten Vereinfachung sowie den Gln. 
(6.41), (6.43), (6.44) und (6.45) und der Verfügung 
- E E=-- (8.17) 
Eo 
erhält man die maximale Breite des unbewehrten Risses zu 
(8.18) 
Mit Bewehrung gilt unter Anwendung der Gln. (6.49) und (6.50): 
B A C 
1 1 1 ,.L, ------'------~ 
(8.19) 
w(~ = 0,75) = ~ · ;~] · t 0H [0,3twu+ 0,1125ffwu-Ew0 )] 
Dieser Ansatz wird, aufgespalten in die Faktoren B (Bewehrungseinfluß), A 
(Antrieb und Höhe) und C (Steifigkeitsverhältnisse), dem Bemessungsvor-
schlag zugrundegelegt. 
Zur Vereinfachung des Verfahrens wurde der Ausdruck C für prakti sehe 
Steifigkeitsverhältnisse in Bild 8.6 aufgetragen. Bild 8.7, das gleich-
zeitig das Bemessungsdiagramm darstellt, enthält den Ausdruck 8. Er wurde 
gegenüber ds/µef aufgetragen. Werte A werden nach den Gegebenheiten 
eingesetzt. 
Für die praktische Bemessung wird Gl. (8.19) umgeformt: 





0 '-----'----'-----'-------'-----....,_ __ ....,_ ___ _...... __ _, 
0,02 0,05 0.1 0,2 0,5 2 5 
Bild 8.6: Hilfswerte zur Erfassung der Steifigkeitsverhältnisse bei der 
Rißbreitenberechnung an der Stelle y/H ~ 0,75 
Nun ist für wm der angestrebte statistische Mittelwert der Rißbreite (er 
ist der Mittelwert der Rißbreitenmaxima mehrerer Durchrisse) einzusetzen, 
C aus Bild 8.6 abzugreifen und der Wert B zu berechnen. Über dem gefun-
denen Wert B wird in Bild 8. 7 eine Senkrechte errichtet, die die vier 
dargestellten Kurvenseharen {je für einen Stababstand gültig) schneidet. 
Scharparameter - wenn auch nicht im mathematisch exakten Sinne - ist der 
Quotient H/b. Nachrechnungen haben ergeben, daß die Kurven ihre Lage nur 
geringfügig verändern, wenn H variiert, H/b jedoch konstant gehalten 
wird. 
Die Kurven des Bildes 8. 7 enthalten ds -Angaben. Innerhalb einer Kurven-
schar liegen gleiche ds-Werte auf einer Höhe. Bei Vorgabe eines Stabab-
standes s kann somit der zur Einhaltung von wm höchstzulässige Stabdurch-
messer bestimmt werden, wobei die Ordi natenwerte nicht beachtet werden 
müssen. Die Kurven gelten für die im Bild eingetragenen Vorgaben, können 
jedoch auch bei Betondeckungen c < 30 mm angewandt werden. Die exakt er-
mittelten Bewehrungsmengen fa 11 en dann geringfügig kleiner aus, wovon 
jedoch in der Praxis kein Gebrauch gemacht werden sollte, da dies der im 
Hinblick auf die Dauerhaftigkeit unsinnigen Verminderung der Betondeckung 




Kurven nur gültig für 
2800 
b ~ 2c • 16 d 5 -t- --i-~---
c = 30 mm 1 , 
n:10 ~ -~j-
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Der Wert n = 10 wurde mit Blick auf den jungen Beton so hoch angesetzt. 
Bei kleineren n-Werten wächst der Wert Ban, bei großen Stabdurchmessern 
stärker als bei kleinen. Für n = 7 beträgt der Zuwachs i .M. rd. 20%. Auf 
die Wiedergabe eines entsprechenden Diagramms wird hier verzichtet. 
Die Kurven des Bildes 8.7 gelten, wie auch die Diagramme des Abschnitts 
8.5.1, unter der Voraussetzung 
b ~ 2c + 16 ds 
Ist diese nicht erfüllt, kann näherungsweise wie folgt verfahren werden: 
Man bestimmt mit 
k . d b-2c nt. s = ---16 
(8.21) 
die Gültigkeitsgrenze einer Kurve und legt von dort eine Gerade an, die 
bei den Kurvenseharen fürs= 200 mm und 150 mm die horizontale Achse im 
Punkt B = 0, bei s = 100 mm im Punkt B = 0,2 und bei s = 75 mm im 
Punkt B = 0,3 schneidet. Auf der Geraden müssen nun mit neu berechneten 
Werten d/µ = d/µef die Stabdurchmesser abgesteckt werden, um aus den 
Schnittpunkten mit der Senkrechten die höchstzulässigen Stabdurchmesser 
ablesen zu können. Die Vorgehensweise ist in Bild 8.7 beispielhaft 
für b = 250 mm, H/b = 8, s = 150 mm angedeutet. 
Für nicht angegebene H/b-Werte kann mit Hilfe der im Bild bei ds = 6 mm 
eingezeichneten Punkte linear interpoliert werden. Auch zwischen den 
Kurvenseharen kann für nicht angegebene Stababstände linear interpoliert 
werden. In diesem Falle müssen allerdings die ds-Werte mit Hilfe der 
Ordinate neu festgelegt werden. 
Mit den Gl n. ( 5. 30) und ( 6. 50) kann der Ausdruck B in einem einfachen 
Programm formuliert werden, mit dessen Hilfe sich der Konstrukteur Dia-
gramme entsprechend Bild 8.7 selbst erstellen kann. 
Bei Benutzung der Diagramme sind die Regeln für Durchmesser, Abstand und 
Mindestbewehrung zu beachten. 
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Nach den Ergebnissen von Versuch und Theorie darf die Bewehrung zur Wand-
krone hin nicht abgemindert werden, wie dies z.B. nach ZTV-K 80 /122/ 
empfohlen wird. Eine Abminderung ist allenfalls unmittelbar über der Be-
tonierfuge vertretbar, wo der Verbund zum Fundament für schmale Risse 
sorgt. Da aber die Höhe, auf der eine solche Abminderung erfolgen kann, 
nur rd. 0, l · H beträgt ( vgl. Abschnitt 8. 7), erscheint es s i nnvo 11, die 
Bewehrung über die Wandhöhe gleichmäßig zu verteilen. Eine Bewehrungskon-
zentration über der Arbeitsfuge ist keinesfalls erforderlich. 
8.6 Mindestbewehrung 
Neben den Regeln, die den Bewehrungsgrad in Abhängigkeit von der einzu-
haltenden mittleren oder kri ti sehen Ri ßbreite ermitteln, besteht stets 
die Forderung nach einer Mindestbewehrung. Jede Zwangbemessung muß mit 
ihr beginnen. Die Mindestbewehrung muß so ausgelegt sein, daß beim Auf-
treten erster Trennrisse der Stahl, der dann die gesamte Betonzugkraft 
(8.22) 
übernehmen muß, nicht ins Fließen kommt. Diese Forderung wird damit be-
gründet, daß klaffende Risse vermieden werden müssen. Sie stellt also 
eine pauschale Maßnahme zur Rißbreitenbegrenzung im Sinne einer Rißver-
teilung dar. Die Mindestbewehrung wird nach der Beziehung 




In Gl. (8.23) ist der Bewehrungsgrad µ wegen der durch Gl. (8.22) be-
schriebenen Umlagerung stets auf den gesamten Betonquerschnitt zu be-
ziehen. Mit dem effektiven Bewehrungsgrad µef' der für die Ermittlung des 
Endrißabstandes benötigt wird, hat er nichts zu tun. Wenn, jedoch mit 
Eigenspannungseinrissen zu rechnen ist, wird Ab auf den Restquerschnitt 
Abr gern. Abschnitt 5.6.2 reduziert. Der in Bild 5.13 aufgetragene Reduk-
tionsfaktor \ schlägt sich in der wirksamen Betonzugfestigkeit nieder, 
deren Bestimmung in Abschnitt 3.3.2 erklärt wurde. Koppelt man kr aus, 





Dieser Ausdruck gilt für B 25 und B 35 und einen Wert kt = 0,6. Bei 
anderen Vorgaben ist der Vorfaktor anhand der Tabellen 3.1 und 3.2 und 
mit kt nach /86/ zu verändern. 
Für ßsN ist in Gl . ( 8. 23) der Nennwert der Stah 1-Streckgrenze ei nzu-
setzen, der wie ßwN einen 5%-Fraktilenwert darstellt. Da die Stahlproduk-
tion üblicherweise mit einem Vorhaltemaß von rd. 40 N/mm2 ( ßs5% - ß SN) 
eingestellt wird, ist damit eine gewisse Sicherheit gegenüber dem Stahl-
fließen gegeben. Ein weiterer Sicherheitsfaktor ist mit Gl. (8.24) durch 
den Ansatz des Mitte 1 wertes der Betonzugfestigkeit vorhanden, denn man 
kann annehmen, daß erste Risse bevorzugt an solchen Ste 11 en auftreten 
werden, an denen untere Grenzwerte der Zugfestigkeit des Bauteilbetons 
gehäuft vorhanden sind. 
Der Ansatz eines zusätzlichen Sicherheitsfaktors in Gl. (8.23) ist damit 
entbehrlich. Weil außerdem das Fließen der Bewehrung stets nur die Dauer-
haftigkeit, Gebrauchsfähigkeit oder das Aussehen, nie aber die Stand-
sicherheit gefährdet, wird empfohlen, den durch Gl. (8.24) abgesteckten 
Spielraum im Sinne einer geringen Mindestbewehrung auszuschöpfen. 
Abschließend sei bemerkt, daß die Mindestbewehrung in Wänden stets beid-
seitig einzulegen ist. Eine reine Biegebeanspruchung, die erheblich 
weniger Bewehrung erfordert, sollte bei der Bemessung nicht in Ansatz 
gebracht werden. Schon geringe Abweichungen von diesem Idealfal 1 würden 
die Bewehrung ins Fließen bringen. 
8.7 Vergleich von Versuch und Theorie 
Im folgenden werden die Ergebnisse der in Abschnitt 7.3 berichteten Ver-
suche mit den Ansätzen des Abschnitts 6 verglichen. Der Bemessungsvor-
schlag nach Abschnitt 8.5.2 wird dabei mit einbezogen. 
Zunächst ist zu klären, ob Anrisse und Durchrisse entstehen. Aus Tabelle 
7.1 erhält man die Betonbruchdehnung der Versuchswände zu: 
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Er= : 27 = 0.064°/oo(SAAF 1) 
27 
bzw. 0,088 °loo (SAAF 2) 
Die Werte sind höher als in praktischen Fällen, weil ß27 an Laborproben 
ermittelt wurde. 
Die Steifi gkeitsparameter betragen bei Berücksichtigung des Spannkanals 
im Fundament: 
SAAF 1: p =1.5 S0 = 0.9 Sa= 3,2 
SAAF 2: p :1,5 ; S 0 :1,2 Sa :4,3 
Mit ihnen liest man aus Bild 6.10 das Verhältnis -E0/Ewu zu rd. 1,6 bzw. 
1,7 ab. Eine Berechnung des strukturorientierten Anrißschwellenwertes ist 
nicht erforder lieh, denn mit den zuvor berechneten Betonbruchdehnungen 
können Anrisse bereits bei frei angestrebten Dehnungen -E 0=0, l + 0, 15°/ 0 0 
auftreten. Ihr Auftreten ist damit sicher. 
Aus Bild 6.14 werden die Durchrißschwellenwerte zu max (-E0/Er) = 5 bzw. 
6 abgelesen. Um Durchrisse zu erzeugen, muß damit folgender Antrieb vor-
liegen: 
SAAF l: -E0 0,32°/ 00 
SAAF 2: -E0 = 0,53°/ 0 0 
In den Versuchen wurden weit größere Dehnungen aufgebracht. Aber auch in 
prakti sehen Fällen so 11 te bei den vorliegenden Ablesewerten mit Durch-
rissen gerechnet werden. 
In Bild 8.8 werden die Breiten der Sollrisse der Versuchswände mit dem 
Ansatz nach Gl. (6.49) bei Eo= -0,5°/oo verglichen. Es treten beträcht-
liche Abweichungen zwischen Versuchs- und Rechenwerten nach beiden Seiten 
auf, die z.T. durch die Lage des entsprechenden Risses (Innen- oder End-
bereich der Wand) zu erklären sind. 
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SAAF1 Bewehrung d 5 = 4 mm 5mm 6,5mm 
----r-;-- ,-----------t 
i\ \ 1 : 1 1 l ; 1 - .. mm"""-1 : 1 1 1 ' schnitt 1 : ' Hrmm 
, . .ur 
1 1 I 1 \ 1 I 
1 
' 1 / 
\ 
,: / I \ : / 
..._1 / 1- ,, .... '-1 ...... 
SAAF2 Bewehrung d 5 = 4 mm 6,5mm 5mm 
1 
1 II ~ II 0 
V 
1 \f -Bemessungs-\/ 1 \J f, 1 1 1 1 ' 1 , schnitt 1 1 I H:0,8m \ 1 I 
1 \\ 
' 
/1 \ 1 1 r 1 1 1 \ 1 I '1 / \ 1 I ''/ ...l,./ , ... ) . / 
......... 
Eo=-0.5•t„ d.h. Ewu=0.3•t„ 
Maßstab der RiAbreite: 
-- Versuchswerte 
0 o., 0.2mm -- Verlauf w(y) 
nach Gl.(6.49) 
Bild 8.8: Vergleich der Rißbreitenverläufe im Versuch und nach Gl. (6.49) http://publikationsserver.tu-braunschweig.de/get/65273
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Insbesondere die Breite des mit ds = 5 mm bewehrten inneren So 11 ri sses 
von SAAF 1 wird durch den Rechenansatz unterschätzt. Die Übereinstimmung 
der Versuchswerte von SAAF 2 mit dem Rechenansatz ist demgegenüber recht 
gut. Bei dem in Bild 8.8 gezogenen Vergleich ist vor allem zu bedenken, 
daß statistisch abgesicherte Aussagen auf der Basis von nur sechs im Ver-
such gemessenen Rissen nicht möglich sind, denn die Lage der Versuchs-
werte innerhalb des bekanntermaßen breiten Streubandes von Ri ßbreiten 
kann nicht angegeben werden. Insofern liefern die Versuche nur einen 
ersten Hinweis auf die Richtigkeit des in Abschnitt 6 entwickelten An-
satzes, sichern ihn jedoch nicht ab. 
Ein Vergleich der crsr-Werte nach Versuch und Rechnung erübrigt sich hier, 
weil die durch Gl. {5.39) vorausgesetzte lineare Abhängigkeit zwischen w 
und crsr im Versuch bereits bestätigt wurde {vgl. Bild 7.18). 
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9. ZUSAMMENFASSUNG, OFFENE PROBLEME 
In langen fugenlosen Stahlbetonwänden auf Fundamenten und anderen steifen 
Unterbauten werden in der Praxis häufig vertikale Risse beobachtet, die 
die Gebrauchsfähigkeit und die Dauerhaftigkeit der Bauwerke beeinträch-
tigen können, wenn ihre Breite ein vertretbares Maß überschreitet, auf 
die Tragfähigkeit jedoch ohne Einfluß sind. Die Risse entstehen durch 
Zwang, häufigste Ursache sind Temperaturunterschiede beim Abfließen der 
Hydratati onswärme, insbesondere bei dicken Bauteilen. Diese und andere 
Zwangursachen werden im Rahmen einer Literaturauswertung quanti fi ziert. 
Dabei liegt der Schwerpunkt auf der Beschreibung des zeitlichen Verlaufes 
der Bauteilerwärmung bei der Hydratation und dem anschließenden Wärmeab-
fl uß. Neben der mittleren Temperatur werden auch Temperaturgradienten 
über den Querschnitt verfolgt. 
Die Behinderung der Temperatur- und Schwi nddehnungen durch Fundamente 
u.ä. führt zu Zwang- und Eigenspannungen, die Risse erzeugen, wenn der 
Widerstand des Betons überwunden wird. Seine Einschätzung erfolgt anhand 
der mechanischen Eigenschaften des - mit Blick auf den Hydratationswärme-
abfluß - jungen Betons. Insbesondere die Betonzugfestigkeit in Labor und 
Bauwerk, die Betonzugbruchdehnung, das Spannungs-Dehnungs-Verhalten und 
der daraus abgeleitete Zug-E-Modul sind wenige Tage nach dem Entschalen 
stark a l tersabhängi g. Weiterhin ist das ausgeprägte Zugre l axati onsver-
mögen bei langsam anwachsender Dehnung zu berücksichtigen. Neben den 
mechani sehen Eigenschaften wird der Zugbruchmechanismus von der Beton-
struktur beeinflußt, insbesondere dann, wenn Dehnungsgradienten vorl i e-
gen. Die Kenntnis der vorgenannten Einflußgrößen ermöglicht Prognosen 
über das Auftreten verschiedener Rißarten. 
Zentrischer Zwang erzeugt Trennrisse. In dicken Bauteilen treten daneben 
auch Einrisse auf. Sie sind zum einen auf eine geeignete Bewehrung zu-
rückzuführen und reduzieren die Breite von Trennrissen an der Bautei 1-
oberfl äche. Zum anderen werden sie durch Eigenspannungen infolge Tempera-
turunterschieden über den Querschnitt ausgelöst, bevor nennenswerte 
Zwangkräfte einwirken. In diesem Fall reduzieren sie den beanspruchbaren 
Querschnitt. Die theoreti sehe und experi mente 11 e Untersuchung des Reiß-
prozesses in dicken Bauteilen erfolgt in dieser Arbeit zunächst an brei-
ten Zugstabmode 11 en mit Blick auf die wirksame Betonzugfläche, die Riß-
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verteilungsfähigkeit der Bewehrung und den Einfluß von Eigenspannungen. 
Die Ergebnisse lassen sieh auf das Problem Zwang in Wänden auf steifen 
Unterbauten nur teilweise übertragen, weil bei solchen Systemen der 
Reißprozess im wesentlichen von den Steifi gkeitsverhäl tni ssen von Wand 
und Fundament bestimmt wird. Die Steifigkeiten entscheiden, ob wandhohe 
Durchrisse oder aber nur bis zu einer Teilhöhe der Wand reichende Anrisse 
entstehen. Ihre Breite fällt etwa um den Faktor 3 bis 5 geringer aus. Sie 
sind daher für eine Rißbreitenbegrenzung nicht relevant. Als Ergebnis von 
theoretischen und experimentellen Untersuchungen werden in dieser Arbeit 
Kriterien für das Auftreten von Anrissen und Durchrissen in langen Wänden 
vorgestellt. Fällt die Wandschlankheit L/H unter den Wert 2 ab, verlieren 
die Kriterien ihre Gültigkeit, es ist kaum mehr mit Durchrissen zu 
rechnen. Wichtig ist, daß auch dann noch Durchrisse entstehen, wenn im 
Zustand I rechnerisch eine Druckzone in der gezwängten Wand ausgewiesen 
wird. Dies zeigt, daß die an Biegebalkenmodellen ermittelten Erkenntnisse 
auf die gezwängte Wand nicht übertragbar sind. 
Weiterhin werden Ansätze für den Verlauf der Breite diskreter Durchrisse 
- sie stellen den ungünstigsten und damit für die Bemessung maßgebenden 
Fa 11 dar - in unbewehrten und bewehrten Wänden entwickelt. Versuch und 
Theorie zeigen, daß die maxi ma 1 e Ri ßbrei te i. a 11 g. in der oberen Wand-
hälfte, jedoch nicht an der Wandkrone, auftritt. Hierauf beruht ein Be-
messungsverfahren für gezwängte Wände, das den Ort des Rißbreitenmaximums 
in 3/4 der Wandhöhe postuliert. Bei bekannter Geometrie und Steifigkeit 
von Wand und Fundament läßt sich die zur Einhaltung einer bestimmten 
mittleren Ri ßbreite erforderl i ehe Bewehrung anhand von zwei Bemessungs-
diagrammen ermitteln. Die wirksame Betonzugfestigkeit bestimmt in diesem 
Falle nicht, wie bei Zugstabmodellen, die Rißbreite, sondern lediglich 
die Art der Risse und den Zeitpunkt ihres Auftretens. Wesentlichen Ein-
fluß auf die Rißbreite üben hingegen die Wandhöhe sowie Stababstand und 
Durchmesser der gewählten Bewehrung aus. 
Einige Fragen konnten in dieser Arbeit nicht abschließend geklärt werden, 
weshalb diesbezüglich konservative Näherungslösungen gewählt werden 
mußten. Dies betrifft insbesondere d~n Bruchmechanismus des jungen Betons 
unter Zugbeanspruchung. Über den zeitlichen Verlauf der Zugbruchdehnung 
liegen bislang nur wenige Versuchsergebnisse vor, die lediglich Tendenzen 
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aufzeigen und die Existenz eines Minimums nachweisen konnten. Der Unter-
schied zwischen der Betonbruchdehnung, die an Laborproben gemessen wird, 
und der im Bauwerk tatsächlich vorhandenen ist nicht bekannt. Ebenso kann 
die Erhöhung der Bruchdehnung infolge Kriechens bei langsam anwachsender 
Dehnung bislang nur geschätzt werden. Hinzu kommt, daß systematische Un-
tersuchungen über den Rückgang der Betonzugfestigkeit bei lang andauern-
der Beanspruchung fehlen. Zur Beschreibung des Zugbruchmechanismus werden 
vollständige Spannungs-Dehnungslinien an Proben von jungem Beton bei ver-
schiedenen Dehnungsgeschwindigkeiten benötigt. Ihre Bestimmung im dehnge-
steuerten Zugversuch ist technisch aufwendig, die Ergebnisse streuen 
stark. 
Im Hinblick auf die strukturori enti erte Beschreibung des Zugbruchmecha-
nismus ist es erforderlich, das mechanische Verhalten an Proben mit den 
Abmessungen einer repräsentativen Volumeneinheit zu bestimmen. Die Ergeb-
nisse ermöglichen z.B. die Anwendung des in der Arbeit beschriebenen 
Ausfallkettenmodells zur Abschätzung makroskopischer Risse. Vor allem 
aber sollten Materialgesetze, die den postkritischen Ast der a-E-Linie 
einschließen, in entsprechende FE-Scheibenrechnungen zur Beschreibung der 
Verformungen gerissener Zweischichtensysteme einfließen. Die El ementab-
messungen müssen an jenen der repräsentativen Volumeneinheit orientiert 
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